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Il nostro Paese possiede un patrimonio storico, artistico ed architettonico 
incommensurabile, nel quale gli edifici ecclesiastici occupano una posizione di primo 
piano. 
Ma accanto ad opere di fama mondiale, come la basilica di San Pietro a Roma ed il 
Duomo di Milano, trovano spazio innumerevoli chiese minori, diffuse largamente sul 
territorio italiano. 
Gli eventi sismici che si sono verificati in Italia negli ultimi decenni hanno evidenziato 
come questi edifici risultino spesso più vulnerabili al sisma rispetto ad altre tipologie 
strutturali. 
Le cause di questa maggiore vulnerabilità risiedono principalmente nelle proporzioni 
geometriche delle varie parti costituenti l‟edificio: presenza di grandi aule senza muri 
interni di spina, assenza di orizzontamenti in grado di esercitare un‟ azione di 
contenimento sulle pareti, presenza di elementi spingenti (archi, volte, cupole), 
snellezza delle murature. 
Non bisogna poi dimenticare che queste strutture sono di solito molto antiche e già sede 
di dissesti, nonché ammalorate. 
Per preservare questo prezioso patrimonio, sarebbe necessario pianificare interventi, se 
non di adeguamento, almeno di miglioramento, in modo da consentire la conservazione 
delle chiese in area sismica, senza stravolgerne le caratteristiche strutturali. 
Volendo seguire questo tipo di approccio, è necessario in primo luogo valutare la 
vulnerabilità al sisma della costruzione, individuando le eventuali carenze di resistenza 
nei confronti delle azioni agenti. 
Ciò premesso, il primo passo da compiere nella valutazione della sicurezza di un 
manufatto storico, è quello di condurre un‟ indagine conoscitiva della storia della 
costruzione , andando a ricercare la sequenza degli eventi sismici significativi che 
hanno interessato la  fabbrica nel corso dei secoli. In altri termini, la storia diventa un 





Infatti, la situazione in cui versa una costruzione a seguito di un evento sismico 
particolarmente violento, non corrisponde a quella originaria, in quanto le lesioni e i 
danneggiamenti eventualmente verificatisi, hanno restituito una struttura diversa da 
quella iniziale; anche eventuali interventi di riparazione non sono in grado di ripristinare 
le esatte condizioni iniziali in cui si trovava l‟edificio prima del sisma. 
L‟indagine conoscitiva deve essere corredata anche da un‟identificazione 
sufficientemente accurata della geometria strutturale dell‟edificio e dei dettagli 
costruttivi che ne caratterizzano il comportamento statico; deve inoltre valutare le 
proprietà dei materiali e la qualità delle murature avvalendosi, quando possibile, anche 
di prove sperimentali. 
La sintesi di questo percorso di indagine, conduce alla stima del livello di conoscenza 
della struttura e del corrispondente fattore di confidenza, e trova applicazione nelle 
verifiche di sicurezza della costruzione. 
In particolare, gli studi condotti nel corso degli ultimi decenni, volti all‟analisi 
sistematica dei danni subiti dalle chiese in occasione dei principali eventi sismici 
italiani, a partire da quello del Friuli (1976) fino a quelli più recenti (Lunigiana e 
Garfagnana, 1995; Reggio Emilia, 1996; Umbria e Marche, 1997, Piemonte, 2000; 
Molise, 2002; Piemonte, 2003; Salò, 2004; Abruzzo, 2009, hanno consentito di 
sviluppare metodologie di verifica particolarmente efficaci. 
Infatti, le indagini condotte hanno messo in evidenza “come il comportamento sismico 
di questa tipologia di manufatti possa essere interpretato attraverso la loro 
scomposizione in porzioni architettoniche (denominate macroelementi), caratterizzate 
da una risposta strutturale sostanzialmente autonoma rispetto alla chiesa nel suo 
complesso (facciata, aula, abside, campanile, cupola, arco trionfale, ecc.). Solo nel 
caso delle chiese a pianta centrale, dotate in genere di uno o più assi di simmetria in 
pianta e di una omogeneità costruttiva e buona connessione tra gli elementi, è 
significativo procedere attraverso un modello complessivo della costruzione (lineare o 
non lineare), valutando ad esempio la curva di capacità attraverso un’analisi 
incrementale a collasso”1. 
Nella maggioranza dei casi risulta quindi preferibile procedere con verifiche locali,  
generalmente riferite ai diversi macroelementi, che diventano l‟unità di riferimento per 
                                                 
1
 Direttiva del Presidente del Consiglio dei Ministri del 12 Ottobre 2007 per la valutazione e la riduzione 





la verifica strutturale. Tra gli strumenti di indagine utilizzabili troviamo l‟analisi statica, 
lineare o non lineare condotta ad esempio con un modello ad elementi finiti.  
Ma i metodi più efficaci risultano essere quelli riconducibili all‟analisi cinematica 
(lineare o non lineare), attraverso i quali si procede alla verifica dei meccanismi locali di 
collasso. La scelta a priori dei meccanismi di collasso da controllare, costituisce 
l‟aspetto più delicato di questa metodologia di analisi; ma grazie all‟approfondita 
conoscenza sulle modalità di danneggiamento delle chiese, acquisita grazie al  rilievo 
sistematico dei danni (Doglioni, 2004), sono state sviluppate negli ultimi anni delle 
linee guida molto efficaci in grado di indirizzare i tecnici verso l‟individuazione dei 
cinematismi che più probabilmente possono prodursi nel macroelemento oggetto di 
indagine. 
 
Oggetto di questa tesi è stata la valutazione della vulnerabilità sismica della Pieve di 
Santa Maria Assunta in Loppia, un edificio ecclesiastico a pianta basilicale di storia 
millenaria, situato nel Comune di Barga(LU). 
L‟elevata sismicità della zona in cui la Pieve sorge, ne costituisce un ulteriore motivo di 
indagine. 
In accordo alle considerazioni espresse in questa introduzione, la metodologia di analisi 
seguita nell‟ambito di questa tesi, si articola in diverse fasi. 
In primo luogo si è cercato di comprendere il comportamento dinamico della struttura, 
attraverso la costruzione di alcuni modelli numerici agli elementi finiti, volti a 
individuare gli effetti prodotti dalle varie parti strutturali costituenti la fabbrica 
(campanile, chiesa, edifici aggregati). 
In secondo luogo sono state determinate in maniera qualitativa, attraverso l‟analisi 
modale con spettro di risposta, quali porzioni (macroelementi) della struttura venivano 
maggiormente interessate dall‟azione sismica. 
Infine, è stata condotta una serie di verifiche per quei meccanismi che risultano più 
caratteristici per i macroelementi analizzati, ottenendo quindi delle valutazioni 
numeriche in grado di consentire la formulazione di un giudizio complessivo in merito 
alla vulnerabilità della struttura. 
Le norme di principale riferimento utilizzate in questa tesi sono le Norme Tecniche per 
le Costruzioni 2008 (nel seguito indicata come NTC08) e la corrispondente circolare 







1 – Storia della costruzione 
1.1 - Cenni storici 
L‟epoca della fondazione della Pieve di Santa Maria Assunta in Loppia risulta 
abbastanza incerta; il primo documento storico nel quale ne sia fatta menzione risale 
all‟anno 845 (documento conservato presso l‟ archivio arcivescovile di Lucca). 
La Pievania di Loppia rivestiva un ruolo centrale nell‟ambito religioso della Garfagnana 
e della Media Valle, in quanto all‟apice della sua importanza vedeva assoggettate ben 
28 chiese. Rivestendo un ruolo di primaria importanza per la comunicazione con le 
chiese ad essa assoggettate, necessitava di essere costruita in un luogo di facile accesso. 
Per questo motivo fu costruita al di fuori delle mura dell‟antico castello di Loppia; 
quest‟ultimo (e la chiesa che esso ospitava, la parrocchiale)  fu oggetto di devastazioni 
durante le guerre  avvenute intorno al XIII secolo, e solo alcuni resti di mura perimetrali 
sono giunti sino alla nostra epoca.  
Nel X secolo, nella media valle del Serchio erano insidiate numerose casate di origini 
longobarda, come i Porcaresi, i Suffredinghi, i Gherardinghi ed i Rolandinghi. Questi 
ultimi in particolare, erano feudatari di Loppia, e ricevettero dal vescovo Teudegrimo di 
Lucca il dominio utile di diversi fondi agricoli locali in perpetuo, a fronte di un canone 
annuo. 
La consacrazione della chiesa di Loppia risale al 1058, esattamente al 4 febbraio, un 
sabato, quando il vescovo di Lucca Anselmo da Baggio, il futuro Alessandro II, si recò 
a Loppia per consacrare la nuova costruzione sacra e dare inizio ad una nuova era della 
sua storia millenaria. 
Gli uomini del “libero” comune di Barga, avevano ricevuto ambiti privilegi e 
riconoscimenti dalla Contessa Matilde di Connessa, riconfermati nell‟anno 1185 da 
Federico Barbarossa il quale, tra l‟altro, esentò la comunità da nuove tassazioni. Anche 
le comunità della Garfagnana avevano ricevuto una simile esenzione. 
Ma nonostante la presenza del certificato imperiale di Barbarossa, i Lucchesi 
costrinsero i barghigiani ed i garfagnini a versare delle pesanti  imposte, tanto elevate da 




determinare la ribellione delle popolazioni (1226) e il ricorso all‟aiuto dei Pisani, 
acerrimi nemici dei Lucchesi. 
 Ne naque un periodo di guerre e devastazioni da parte dei Lucchesi; nemmeno 
l‟intervento del delegato papale Cinzio, che assunse l‟incarico di rettore della 
Garfagnana , servì a frenare l‟ira di Lucca.  
Le devastazioni raggiunsero il loro apice intorno al 1230, periodo durante il quale 
furono distrutti numerosi villaggi e castelli, tra cui proprio quello di Loppia. In risposta, 
il papato agì scomunicando i lucchesi e sopprimendo le loro diocesi.  
Dopo circa 6 anni, nel 1236, si giunse ad una riconciliazione con il Papa, a seguito della 
quale i Lucchesi furono condannati a ripristinare le chiese distrutte durante gli anni di 
guerra; venti anni dopo, come ulteriore smacco, il pievano di Loppia, Arrigo dei 
Rolandinghi, divenne Vescovo di Lucca. 
Ma la lunga guerra sofferta aveva avviato il declino della pievania, declino determinato 
sia dal progressivo abbandono da parte dei contadini delle terre devastate ed incolte, sia 
dalla necessità di rifugiarsi all‟interno di castelli fortificati, (quello di Barga) per 
sfuggire alle violenze dei conflitti.  
Inesorabilmente, il ruolo centrale che la pieve aveva rivestito nei secoli precedenti nella 
Media Valle e nella Garfagnana, si stava trasferendo verso Barga, che era dotata di una 
imponente chiesa parrocchiale dove operavano prestigiosi canonici. 
Il colpo di grazia arrivò nel 1390, dopo l‟ennesimo periodo di conflitti avvenuti a partire 
dal 1331, anno nel quale i Barghigiani si ribellarono a Lucca, dandosi a Firenze: il 
vescovo lucchese Giovanni Salvuzzi  trasferì il fonte battesimale dalla chiesa di Loppia 
a quella di San Cristoforo di Barga.  
Le ragioni del trasferimento della pievania erano palesemente note:  negli ultimi 50 
anni, la pieve e le abitazioni vicine erano cadute in rovina a causa dell‟abbadono 
conseguente alle lunghe guerre con i Lucchesi e, poiché la popolazione aveva trovato 
rifugio tra le mure fortificate di Barga, fu stabilito che la pievania venisse spostata 
all‟interno del castello borghigiano. 
Con questo atto la chiesa di Santa Maria Vergine di Loppia perdette, oltre al titolo 
pievanale, anche tutti i beni e i benefici che le erano stati concessi nel corso dei secoli. 
Al termine del XIV secolo, la pieve era giunta al proprio crepuscolo. 
Fu nei decenni seguenti che probabilmente comparve in corrispondenza del bordo 
destro della facciata di ingresso della chiesa, l‟incisione scolpita nella pietra 
  







 il cui significato più probabile è “Vanitas Vanitatum Et Omnia Vanitas” (Vanità delle 
vanità, tutto è vanità; Eccle. 1,2), allusione alle cose del mondo che passano. 
 
 
Figura 2.1: L‟incisione VA:VA:ET:OM:VA 
Negli anni seguenti iniziò un lento ripopolamento della zona di Loppia e a questo 
corrispose la rinascita della chiesa che ufficialmente fu riattivata nel 1522. 
Iacopo Martini, pievano di Barga dal 1487 al 1530, si occupò della sua ricostruzione, 
avvalendosi del contributo degli abitanti e della confraternita di Santa Maria Assunta. 
Nel 1621 le fu concesso nuovamente il fonte battesimale: la chiesa poteva di nuovo 
fregiarsi dello status di “pieve”. 
Nel frattempo, il feudo di Loppia dei Rolandinghi fu trasferito ai Bizzarri, che 
possedevano sia il castello che la chiesa di Barga. 
Nel 1740, una frana seguita al terremoto del 6 Marzo distrusse il campanile e il lato 
nord della chiesa. La ricostruzione del campanile non fu fedele a quello precedente. 
In epoche più recenti, durante la seconda guerra mondiale, la Pieve di Loppia subì due 
cannonate; fu dunque necessario intervenire su parte del tetto e della fiancata sud, oltre 
che sul pavimento, che fu rifatto interamente in cotto sullo stesso piano del precedente. 




Nel 1972 poi, inaspettatamente, crollarono due travicelli del transetto di sinistra. Fu 
necessario intervenire attuando una revisione complessiva della copertura. 
In anni più recenti, è stata realizzata una scala a chiocciola in acciaio che consente 
l‟accesso alla cella campanaria, sostituendo l‟antica scala in legno che versava in 
condizioni fatiscenti. 
Questa breve ricostruzione storica, sicuramente incompleta vista la mole di avvenimenti 
che si sono verificati negli scorsi mille anni, mostra come la Pieve abbia subito 
numerose devastazioni e ricostruzioni, che ne hanno certamente alterato l‟aspetto 
originale. 
Maggiori approfondimenti possono essere trovati nel libro “Il Territorio di Barga” del 
canonico Pietro Magri, o nel testo “La Pieve di Santa Maria Assunta in Loppia – Fede 
Arte Storia”, citati nei riferimenti bibliografici. 
Ulteriori informazioni sono disponibili presso l‟Archivio Arcivescovile di Lucca, 
l‟Archivio Arcidiocesano di Pisa e presso l‟Archivio Parrocchiale di Loppia. 
 
1.2 - Eventi sismici 
La figura I.1 mostra la posizione (presunta) degli epicentri dei terremoti più violenti  
che si sono verificati nel periodo che va dal 461 A.C. al 1997 e che hanno interessato 
l‟area in cui si trova la Pieve di Loppia (Comune di Barga, Provincia di Lucca). 
 
Figura I.1: Posizione della Pieve in relazione ai presunti epicentri dei terremoti più significativi della sua storia 
 




L‟evento più significativo è quello del 6 Marzo 1740, in seguito al quale si originò una 
frana che determinò la caduta del campanile e la distruzione della parte nord della pieve. 
Il CFTI4MED
2
, Catalogo dei Forti Terremoti in Italia, assegna a questo sisma una 
magnitudo di 5.5 in base a ricostruzioni storiche. Altri terremoti significativi che hanno 
colpito l‟area sono quelli del 23 Luglio 1746 (magnitudo 5.1) e del 7 Settembre 1920 
(Villa Collemandina, magnitudo 6.5). Il terremoto del 3 Gennaio 1117 (magnitudo 5.3) 
nonostante abbia avuto probabilmente origine in Garfagnana, ha prodotto i maggiori 
effetti nel Pisano e, forse, in Lucchesia. Nell‟appendice di questa tesi sono fornite 
ulteriori informazioni in merito a questi eventi. 
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2 – Descrizione dell‟edificio 
2.1 - L’esterno 
La Pieve di Loppia è un edificio ecclesiastico a pianta basilicale, costituito da tre navate 
terminanti in un transetto dotato di un abside semicircolare, sormontato da una cupola 
semisferica. La struttura è inscrivibile all‟interno di un rettangolo di dimensioni 37m x 
27m. 
 
Figura 2.1: La Pieve di Loppia vista dalla strada che conduce a Barga 
 
In corrispondenza del lato nord-ovest della costruzione, è presente una torre 
campanaria, la cui quota di gronda raggiunge i 27 m rispetto al piano di calpestio della 





due edifici: la canonica, di origine seicentesca, e una abitazione civile, risalente alla 
prima metà del „900. 
La loro presenza, oltre ad interferire con il comportamento statico della pieve, ha anche 
stravolto la purezza dell‟antica geometria della chiesa, come emerge dalle foto di questa 
pagina. 
 
Figura 2.2: Visuale da Sud - Est 
 
 





2.1.1 - Pianta, prospetti e sezioni 







Figura 2.4: Planimetria della Pieve: sono visibili la canonica (edificio A) e l‟edificio ad uso di abitazione (edificio 
B). Entrambi gli edifici sono, ad oggi, disabitati. Le misure riportate in figura sono espresse in metri. 
 
Nella figura è visualizzato anche il sistema di riferimento utilizzato per le analisi 










Figura 2.6: Prospetto Sud-Est 






Figura 2.7: Prospetto Nord-Est 






Figura 2.10: Sezione Longitudinale 





L‟aspetto principale che emergerà dalle descrizioni e dalle foto delle prossime pagine è 
la complessità della storia architettonica della pieve. Guerre e devastazioni, fenomeni 
naturali e rifacimenti secondo il gusto dell‟epoca sono intervenuti nel modellare la 
struttura conferendole l‟aspetto odierno; risulta praticamente impossibile ricostruire con 
esattezza la precisa cronologia degli interventi subiti, le zone interessate e le 
modificazioni statiche che la pieve ha subito a causa di essi. 
 
2.1.2 - La facciata 
La facciata è costituita da sei archi ciechi e da un arco centrale che ospita l‟ingresso. 
L‟entrata attuale è stata ridotta rispetto a quanto doveva essere in passato. Nella parte 
sinistra della facciata, si scorge un tamponamento in pietra che va ad ostruire un‟antica 
porta che veniva utilizzata per accedere al fonte battesimale. La parte inferiore della 
facciata è costituita da grossi blocchi di arenaria grigia. La parte del timpano, priva del 
rivestimento in travertino, mostra una muratura in pietrame abbastanza caotica. 
 






2.1.3 - La parete di sud-est 
La parete di sud-est vede la presenza di un edificio di abitazione e di parte della 
canonica; entrambi gli edifici hanno alcune pareti in comune con la chiesa. Così come 
per la facciata, anche  qui ritroviamo grossi blocchi di arenaria grigia posti nella parte 
inferiore della parete. La parte in alto è invece costituita da una muratura di pietrame. Si 
possono ancora vedere le tracce di diverse mezze colonne che ornavano la muratura e 
che furono sabbiate per intonacarla. 
 
Figura 2.12: La parete di Sud-Est 
2.1.4 - La parete di nord-est 
La parete di nord-ovest ospita un 
abside semicircolare, sicuramente non 
presente (così come il transetto) nella 
configurazione originale della pieve; 
esso è stato oggetto di intervento in 
epoca settecentesca, come verrà 
menzionato più avanti. 





La tessitura muraria risulta 
caotica, ad eccezione della parte 
inferiore dove è impiegata 
arenaria grigia. Nell‟abside sono 
presenti quattro aperture. Di 
esse solo una è attualmente 
utilizzabile come fonte di luce 
per l‟interno. Le altre tre sono 
state ostruite con dei ciottoli 
all‟epoca della costruzione della 
volta semisferica interna.  
Nella parte del transetto a destra 
dell‟abside, è visibile l‟antico 
rivestimento murario presente 
anche nella facciata della chiesa, 
mentre la parte superiore ne è 
priva e mostra una disposizione 
irregolare di ciottoli. 
 
 
Figura 2.15: Antico rivestimento murario nella parte inferiore del transetto, lato nord-est  





2.1.5 - La parete di nord-ovest 
La parete di nord ovest accoglie la torre campanaria. E‟ un rifacimento settecentesco di 
un precedente campanile distrutto insieme al lato di nord est della chiesa (quello 
dell‟abside) da una frana seguita al terremoto del 1740.  
La tessitura muraria di questa parete è estremamente erratica e si differenzia moltissimo 
da quella della facciata e del lato di sud-est. 
Lungo questa parete è presente uno scannafosso realizzato per contenere i problemi di 
infiltrazione all‟interno della chiesa. 
 







2.2 - L’interno 
Il volume interno della chiesa è costituito da tre navate, individuate da due serie di sei 
colonne, sormontate da altrettanti archi. Le navate terminano, in corrispondenza 
dell‟intersezione con il transetto, in un arco trionfale formato da un arco centrale 
maggiore e da due archi laterali di dimensioni minori. 
 
Figura 2.17: Vista panoramica dell‟interno, così come si presenta dall‟entrata principale 
 
Guardando verso l‟entrata,(figura 2.18) è possibile osservare come l‟ingresso fosse 
anticamente di dimensioni maggiori rispetto allo stato attuale; sono visibili le capriate in 
legno che sostengono la copertura. 
 
Figura 2.18: Arcate longitudinali. In questa foto appaiono anche le capriate delle navata centrale. Al di sopra della 
porta di ingresso è visibile un antico arco in muratura, oggi murato. Fino a non molti decenni fa, al di sopra delle 






Nelle foto seguenti è mostrato l‟arco trionfale. Sono visibili le capriate del transetto e le 
mezze capriate della navata laterale. 
 
Figura 2.19: Parte centrale dell‟arco trionfale 
 
Figura 2.20: Parte laterale dell‟arco trionfale 
 
In corrispondenza dell‟abside è presente una volta semisferica realizzata nel seicento. 
 
 






Una caratteristica peculiare dell‟interno della chiesa è relativa alla sezione 
apparentemente quadrata delle colonne. 
 
Figura 2.22: La colonna in travertino a sezione circolare 
 
Figura 2.23: Il capitello dell‟antica colonna 
 
In realtà, durante alcuni lavori condotti nel 1870 volti alla rimozione dell‟intonaco che 
rivestiva l‟interno della chiesa, è apparso che all‟interno della colonna ne è presente 
un‟altra in travertino, avente sezione circolare e dotata di capitello. Sono state avanzate 
diverse ipotesi volte a giustificarne la presenza, ma quella che appare più verosimile è 
che in corrispondenza dell‟incremento dei carichi verticali avvenuto in seguito ad un 
ampliamento della chiesa originaria, i costruttori dell‟epoca abbiano deciso di 
aumentare la sezione trasversale delle colonne, mutandone la forma da circolare a 
quadrata. 
Un altro aspetto molto interessante, 
emerso durante alcuni lavori di 
rifacimento della pavimentazione 
effettuati negli anni „50, è la 
presenza di un antico pavimento 
posto circa 80 cm al di sotto di 
quello attuale (figura 2.24 e sezioni 
2.9 e 2.10). E‟ probabile che questo 
intervento sia stato effettuato per 
combattere le infiltrazioni e 
l‟umidità interna. 
  





Attraverso una piccola porta posta nel transetto, si accede al campanile. Una scala a 
chiocciola realizzata in acciaio, sostituente i vecchi impalcati in legno ormai fatiscenti, 
conduce alla cella campanaria. 
La scala appoggia su una enorme massicciata in muratura, costruita probabilmente negli 
anni „50 (fonte: Archivio Soprintendenza di Lucca). 
 
 
Figura 2.25: L‟ingresso alla torre campanaria visto dalla 
base del campanile 
 
Figura 2.26: La scala a chiocciola in acciaio e i vecchi 
impalcati in legno, adesso pericolanti 
 
Per non interferire con le oscillazioni del campanile, la scala è dotata di vere e proprie 
molle che ne assicurano la stabilità a compressione,  collegandola alle murature. 
 






Lungo la salita è possibile osservare la crescente rastremazione dello spessore delle 
murature, che passa dal valore di 110cm alla base, a quello di 57cm in sommità. 
Lungo i quattro lati del perimetro del campanile sono disposte delle bifore. 
 
Figura 2.28: Vista panoramica in direzione Sud-Est, attraverso una bifora del campanile 
 
In corrispondenza della cella campanaria è situata una volta a botte in muratura di 
mezzane.
 





La cella campanaria ospita tre campane di diverse dimensioni, sostenute da un telaio in 
acciaio munito di controventi che ne ripartisce il peso sui quattro lati del campanile. 
 
Figura 2.30: Le tre campane ed il telaio di supporto appositamente costruito 
 
Per ulteriori precisazioni riguardo alle campane, al telaio in acciaio e alla volta a botte, 







3 – Modelli agli elementi finiti 
3.1 - Premessa 
Per poter analizzare il comportamento dinamico della chiesa, si è ricorsi alla 
realizzazione di una serie di modelli tridimensionali costituiti da elementi shell ed 
elementi frame: i primi sono stati impiegati per modellare tutte quelle parti murarie il 
cui comportamento è assimilabile a quello bidimensionale (pareti, arcate, volta 
semisferica); i secondi sono stati utilizzati per modellare le colonne in muratura. 
3.2 - Individuazione del livello di conoscenza della struttura e del 
corrispondente fattore di confidenza 
La definizione delle proprietà meccaniche dei materiali impiegati nel modello è 
conseguenza diretta del livello di conoscenza della struttura in esame, livello che è 
funzione della qualità delle informazioni di carattere geometrico-costruttivo disponibili. 
In funzione del livello di conoscenza  acquisito, la NTC08 e la circolare applicativa 
provvedono a definire i valori di riferimento dei parametri meccanici ed il fattore di 
confidenza da utilizzare come ulteriore coefficienti di sicurezza. 
Il livello di conoscenza della struttura oggetto di tesi è stato dedotto considerando i 
seguenti aspetti: 
 GEOMETRIA: e‟ stato possibile avvalersi di informazioni molto accurate a 
riguardo della geometria della struttura, sia grazie a due diversi rilievi effettuati 
negli ultimi 40 anni, sia per la possibilità gentilmente accordatami di poter 
accedere ad ogni parte dell‟edificio per compiere delle misurazioni relative a 
quelle porzioni di edificio non presenti nei rilievi disponibili. 
 DETTAGLI COSTRUTTIVI:  sono disponibili verifiche in situ limitate: è stato 
condotto un rilievo di tipo visivo, in particolar modo in quelle zone murarie 
dove è stato possibile desumere informazioni a riguardo sia della tipologia della 
muratura (a due paramenti con sacco, ad un paramento, ecc.), sia delle sue 




caratteristiche costruttive. Sempre in maniera visiva è stata valutata la qualità dei 
collegamenti tra le pareti verticali e dei collegamenti tra le capriate e le 
murature. 
 PROPRIETA‟ DEI MATERIALI: sono state condotte indagini in-situ limitate, 
anch‟esse di carattere visivo. Le informazioni più significative sono state dedotte 
in corrispondenza di quelle zone dove le murature erano localmente prive del 
paramento di rivestimento. 
Con riferimento al punto C8A.1.A.4 della circolare applicativa ed alla corrispondente 
tabella C8A.1.1 (fig 3.1) si desume quindi che il livello di conoscenza raggiunto è il 
livello LC1 ed il corrispondente fattore di confidenza è FC=1,35. 
 
 
Figura 3.1  




Il livello di conoscenza LC1 è il più basso in una scala che va da LC1 a LC3. 
Per il livello di conoscenza LC1, per ogni tipologia muraria, i valori medi dei parametri 
meccanici possono essere definiti come segue: 
 Resistenze: i minimi degli intervalli riportati in Tabella C8A.2.1 per la tipologia 
muraria in considerazione. 
 Moduli elastici: i valori medi degli intervalli riportati nella tabella suddetta. 
I dati relativi alla tabella C8A.2.1 della circolare applicativa sono riportati nella figura 
3.2. Va posta attenzione sul fatto che i valori dei moduli di elasticità E e G sono da 









La circolare precisa inoltre che, nel caso di murature storiche, “… i valori indicati nella 
Tabella C8A.2.1 (relativamente alle prime sei tipologie) sono da riferirsi a condizioni 
di muratura con malta di scadenti caratteristiche, giunti non particolarmente sottili ed 
in assenza di ricorsi o listature che, con passo costante, regolarizzino la tessitura ed in 
particolare l’orizzontalità dei corsi. Inoltre si assume che, per le murature storiche, 
queste siano a paramenti scollegati, ovvero manchino sistematici elementi di 
connessione trasversale ( o di ammorsamento per l’ingranamento trai paramenti 
murari).” 
Nel caso in cui la muratura presenti caratteristiche diverse (migliori o peggiori) rispetto 
ai suddetti elementi di valutazione, le caratteristiche meccaniche sono ottenute 
applicando ai valori della tabella C8A.2.1 (figura 3.2) i coefficienti correttivi riportati 
nella tabella C8A.2.2 (figura 3.3), secondo le seguenti modalità (per brevità sono 
riportati solo gli indicatori effettivamente riscontrati nelle murature costituenti la 
struttura della pieve): 
 malta di buone caratteristiche: si applica il coefficiente indicato in Tabella 
C8A.2.2, diversificato per le varie tipologie, sia ai parametri di resistenza (𝑓𝑚e 
𝜏0), sia ai moduli elastici (E e G); 
 giunti sottili (< 10 mm): si applica il coefficiente, diversificato per le varie 
tipologie, sia ai parametri di resistenza (𝑓𝑚e 𝜏0), sia ai moduli elastici (E e G); 
nel caso della resistenza a taglio l‟incremento percentuale da considerarsi è metà 
rispetto a quanto considerato per la resistenza a compressione; nel caso di 
murature in pietra naturale è opportuno verificare che la lavorazione sia curata 
sull‟intero spessore del paramento; 
 nel caso in cui il nucleo interno sia ampio rispetto ai paramenti e/o 
particolarmente scadente, è opportuno ridurre opportunamente i parametri di 
resistenza e deformabilità, attraverso una omogeneizzazione delle caratteristiche 
meccaniche nello spessore. In assenza di valutazioni più accurate è possibile 
penalizzare i suddetti parametri meccanici attraverso il coefficiente indicato in 
Tabella C8A.2.2 
. 







Va precisato, per quanto riguarda il valore del fattore di confidenza citato in precedenza, 
che tale valore è lo stesso che è possibile conseguire anche avvalendosi delle indicazioni 
riportate al punto 4.2 della Direttiva del Presidente del Consiglio dei Ministri del 12 
ottobre 2007, direttiva che fornisce i principi atti alla valutazione ed alla riduzione del 
rischio sismico del patrimonio culturale. Nella figura seguente è riportata la tabella che 









Una ulteriore precisazione va posta a riguardo della modalità di riduzione dei valori 
delle resistenze e dei moduli elastici. La Norma utilizza il fattore di confidenza come un 
coefficiente di sicurezza che va a dividere i valori delle resistenze, senza andare a 
modificare i valori dei moduli di elasticità; questi ultimi vengono invece ridotti del 50% 
per tenere conto delle condizioni fessurate. Diversamente, la Direttiva del Presidente del 
Consiglio indica di applicare il fattore di confidenza anche ai moduli elastici: questo 
comporta una ulteriore riduzione dei loro valori rispetto a quanto avviene seguendo 
invece la Norma. Questo modo di procedere non appare molto giustificato, in quanto 
una eccessiva riduzione dei moduli elastici ha come conseguenza primaria quella di 
spostare i periodi dei modi di vibrare della struttura verso le zone dello spettro dove la 
risposta è minore: in altri termini, ad una maggiore incertezza a riguardo delle 
caratteristiche meccaniche della struttura (FC=1,35) corrisponderebbero effetti minori.  
Le indicazioni fornite dalla Norma risultano pertanto maggiormente cautelative. 
3.3 - Individuazione delle tipologie murarie e definizione dei materiali 
impiegati nei modelli 
Per individuare le diverse tipologie di muratura ricorrenti nella struttura dell‟edificio è 
stata condotta un‟ estesa analisi visiva. Va premesso che la struttura ha subito nel corso 
dei secoli molte modificazioni e ricostruzioni,  principalmente a causa degli eventi 
bellici accorsi in epoca medioevale e del successivo stato di abbandono, non sempre 
corredate da documentazioni dell‟epoca in cui sono state condotte. La storia 
“strutturale” della pieve è stata anche segnata, come già detto in precedenza, anche dal 
crollo parziale del campanile e di parte della facciata di nord-ovest, determinato da una 
frana originata dal sisma del 1740. Anche durante la seconda guerra mondiale la 
struttura ha subito dei danni, in corrispondenza dello spigolo di sud-est. In altri termini, 
se da un lato la struttura stessa offre testimonianza delle numerose vicissitudini di 
carattere storico che l‟hanno segnata, testimonianze ravvisabili nelle diverse tecniche 
costruttive - riparatorie usate nei diversi periodi storici, dall‟altra risulta estremamente 
difficoltoso il compito di dover modellare le murature, proprio perché le differenti 
tecniche usate nel corso dei secoli si combinano e si sovrappongono in quasi ogni parte 
dell‟edificio. Ciononostante si è cercato di sintetizzare ragionevolmente questi aspetti, 
avvalendosi della sola analisi visiva del corpo della chiesa e degli edifici annessi, analisi 
che ha permesso di individuare tre diverse tipologie di murature: 




a. Muratura in pietrame disordinata (ciottoli, pietre erratiche ed irregolari) 
b. Muratura a conci sbozzati con paramento di limitato spessore e nucleo interno 
c. Muratura a conci di pietra tenera (tufo, calcarenite) 
Di seguito viene ripresa nel dettaglio ciascuna tipologia. 
 
3.3.1 - Tipologia a): Muratura in pietrame disordinata (ciottoli, pietre 
erratiche ed irregolari) 
Questa tipologia muraria è facilmente individuabile dall‟esterno dell‟edificio, in quanto 
nelle zone in cui essa è stata usata è assente il paramento di rivestimento. E‟ 
diffusamente impiegata nella 
facciata di nord-ovest e nel 
campanile, dove è stata utilizzata 
al momento della ricostruzione 
avvenuta in seguito alla frana di 
epoca settecentesca. E‟ impiegata 
anche in alcune zone dell‟abside 
e della parete posteriore del 
transetto. A partire da questa 
tipologia sono stati definiti due 
materiali, PIETRAME-I e 
PIETRAME-II: la differenza 
sostanziale sta nel fatto che nel 
primo, a differenza del secondo, è 
assente il nucleo interno.  Nelle 
foto 3.5 e 3.6 è mostrata la 
muratura presente nella struttura 
del campanile: è realizzata in 
pietrame, con gli elementi 
disposti in maniera disordinata ad 
eccezione delle pietre angolari 
che garantiscono un buon 
ammorsamento tra le pareti 
verticali; questo tipo di muratura 
Figura 3.5 
Figura 3.6 




è stata considerata come di tipo PIETRAME-I in quanto è assente il nucleo interno. 
 Con il medesimo tipo di materiale sono state modellate anche le murature relative alla 
canonica (foto 3.7) e all‟abitazione (foto 3.8). La malta impiegata appare in buono stato 






Le caratteristiche meccaniche di questa tipologia muraria, secondo quanto indicato dalla 
tabella C8A.2.1 sono indicate nella seguente tabella: 
   
Caratteristiche meccaniche della muratura     
fm, τ0 in N/cm2; E, G in N/mm2; W in kN/m3 
   Tipologia muraria ai sensi della 
tabella C8A.2.1 
fm  τ0 E G w 
Muratura in pietrame disordinata 
(ciottoli, pietre erratiche ed irregolari) 
100 2,0 870 290 19 
Tabella 3.A 
 
dove 𝐟𝐦 e 𝛕𝟎 rappresentano rispettivamente le resistenze medie e a taglio della 
muratura; E e G sono i valori medi dei moduli di elasticità normale e tangenziale; w è il 
peso specifico medio della muratura.  




I coefficienti correttivi da introdurre per la definizione dei materiali PIETRAME-I e 
PIETRAME-II sono: 
   
















   
















I valori delle grandezze meccaniche corrette si ottengono moltiplicando i valori medi 
della tabella 3.A (ad eccezione del valore medio del peso specifico) per il coefficiente 
correttivo risultante. Vengono introdotti i valori medi dei moduli elastici fessurati (E*, 
G*), ottenuti riducendo del 50% i valori di E e G calcolati dopo l‟applicazione del 
coefficiente correttivo. 
I valori ottenuti, impiegati per la creazione del modello, sono riportati nelle tabelle 
seguenti: 
Caratteristiche meccaniche corrette - E*,G* moduli fessurati (50%)                                                                             





fm  τ0 E G E* G* w ν(c.Poisson) 
m 
(massa) 








Caratteristiche meccaniche corrette - E*,G* moduli fessurati (50%)                                                                             





fm  τ0 E G E* G* w ν(c.Poisson) 
m 
(massa) 




3.3.2 - Tipologia b): Muratura a conci sbozzati, con paramento di limitato 
spessore e nucleo interno 
Questa tipologia muraria caratterizza la 
facciata (figura 3.9) ed il lato sud-est 
della struttura (figura 3.10). E‟ inoltre 
presente nelle parti inferiori delle 
murature del lato nord-est (figura 
3.11). E‟ una muratura a sacco, con 
paramenti in pietra serena (figura 3.12) 
e travertino di buona fattura, ben 
ammorsati tra di loro. Sembrano 
assenti diatoni. Nella facciata 
d‟ingresso questa tipologia è 
largamente presente: nella parte 
inferiore, la muratura è rivestita in 
pietra serena, mentre nella parte 
superiore il rivestimento è affidato al 
travertino; ne è priva la parte centrale 
del timpano. Il lato sud-est della 
struttura è parzialmente costruito 
mediante questa tipologia muraria; qui 
risalta netto lo stacco con un'altra 
tipologia muraria (tipo c) costruita in seguito ad una ricostruzione o ampliamento. Nel 
lato di nord-est  questa muratura appare nelle parti inferiori delle strutture, sulle quali 
sono state eseguite le ricostruzioni conseguenti all‟evento sismico-franoso del 1740. Per 
questa tipologia muraria, l‟analisi visiva ha permesso di valutare con maggiore  
Figura 3.9 
Figura 2.10 




sicurezza le caratteristiche della muratura, 
grazie alle indagini  condotta nelle zone in 
cui il paramento interno è stato rimosso; ciò 
ha permesso anche di verificare la natura e 
la qualità del sacco interno: esso appare di 
buona qualità e consistenza, costituito da 
pietrame e malta. 
A partire da questa tipologia muraria è stato 
definito il materiale PARANUCLEO le cui 
caratteristiche meccaniche sono state 
definite a partire dalla tabella C8A.2.1 e 
successivamente modificate ai sensi della 
tabella C8A.2.2. 
 Le caratteristiche meccaniche di questa 
tipologia muraria, secondo quanto indicato 









Caratteristiche meccaniche della muratura      
fm, τ0 in N/cm2; E, G in N/mm2; W in kN/m3 
   Tipologia muraria ai sensi 
della tabella C8A.2.1 
fm  τ0 E G w 
Muratura a conci sbozzati, con 
paramento di limitato 
spessore e nucleo interno 












I coefficienti correttivi da introdurre per la definizione del materiale PARANUCLEO 
sono: 
   
Coefficienti correttivi secondo la tabella C8A.2.2 













I valori delle grandezze meccaniche corrette si ottengono moltiplicando i valori medi 
della tabella 3.F (ad eccezione del valore medio del peso specifico) per il coefficiente 
correttivo risultante. Vengono introdotti i valori medi dei moduli elastici fessurati (E*, 
G*), ottenuti riducendo del 50% i valori di E e G calcolati dopo l‟applicazione del 
coefficiente correttivo. 
I valori ottenuti, impiegati per la creazione del modello numerico, sono riportati nella 
tabella seguente: 
Caratteristiche meccaniche corrette - E*,G* moduli fessurati (50%)                                                                             





fm  τ0 E G E* G* w ν(c.Poisson) 
m 
(massa) 




3.3.3 - Tipologia c): Muratura a conci di pietra tenera (tufo, calcarenite ecc.) 
Questo tipo di muratura è ravvisabile in 
particolar modo nelle arcate (figura 3.13) 
ed in alcuni tratti del transetto, nonché in 
alcune porzioni ricostruite del lato sud-est 
(dove è assente il paramento esterno in 
pietra serena e travertino). Questa 
tipologia è presente anche nelle colonne 
murarie (fig. 3.14) seppur queste  Figura 3.13 




nascondano al loro interno delle colonne in travertino a sezione circolare. La muratura 
in questione è presente sia nella disposizione priva di nucleo interno (arcate, colonne) 
nella quale presenta una geometria molto regolare ed accurata, sia in quella a sacco 
(zone del transetto (figura 3.15), ricostruzione di una parte del prospetto di sud-est) 
nella quale presenta alcune zone in cui il paramento esterno è assente. 
A partire da questa tipologia muraria sono stati definiti i materiali PIETRATENERA-I e 
PIETRATENERA-II: nel primo, il nucleo interno è completamente assente o comunque 
di spessore ridotto (inferiore a quello dei paramenti che lo individuano); nel secondo, il 
sacco raggiunge uno spessore elevato, comparabile (se non addirittura superiore) a 






La definizione dei parametri meccanici dei due materiali è stata condotta in analogia 
con quanto già riportato per le tipologie murarie a) e b).  
Nella tabella seguente è mostrato l‟insieme dei valori che caratterizzano la tipologia in 
esame. 
   
Caratteristiche meccaniche della muratura     
fm, τ0 in N/cm2; E, G in N/mm2; W in kN/m3 
   Tipologia muraria ai sensi 
della tabella C8A.2.1 
fm  τ0 E G w 
Muratura a conci di pietra 
tenera (tufo,calcarenite, ecc.) 








dove il significato dei simboli è il medesimo di quanto espresso per la tipologia muraria 
precedente. 
I coefficienti correttivi da introdurre per la definizione dei materiali PIETRATENERA-I 
e PIETRATENERA-II sono: 
   















   















I valori delle grandezze meccaniche corrette si ottengono moltiplicando i valori medi 
della tabella 3.I (ad eccezione del valore medio del peso specifico) per il coefficiente 
correttivo risultante. Vengono introdotti i valori medi dei moduli elastici fessurati (E*, 
G*), ottenuti riducendo del 50% i valori di E e G calcolati dopo l‟applicazione del 
coefficiente correttivo. 
I valori ottenuti, impiegati per il modello numerico, sono riportati nella tabelle seguenti: 
Caratteristiche meccaniche corrette - E*,G* moduli fessurati (50%)                                                                             


















Caratteristiche meccaniche corrette - E*,G* moduli fessurati (50%)                                                                             














3.3.4 - Tabella di sintesi dei materiali definiti e loro disposizione nei modelli 









1,6PIETRATENERA-II 283,5 5,7 2187,0 729,0 1093,5 364,5 16,0 0,5
2,0
PIETRATENERA-I 315,0 6,3 2430,0 810,0 1215,0 405,0 16,0 0,5 1,6
PARANUCLEO 268,8 4,7 1653,1 551,0 826,6 275,5 20,0 0,5
1,9
PIETRAME-II 135,0 2,7 1174,5 391,5 587,3 195,8 19,0 0,5 1,9
PIETRAME-I 150,0 3,0 1305,0 435,0 652,5 217,5 19,0 0,5
TABELLA DI SINTESI
Caratteristiche meccaniche corrette - E*,G* moduli fessurati (50%)                                               





fm τ0 E G E* G* w ν(c.Poisson) m (massa)








Figura 3.17  




3.4 - La mesh: elementi shell ed elementi frame utilizzati 
La MESH adottata per la costruzione dei diversi modelli di analisi è costituita da una 
serie di elementi shell aventi dimensione generalmente quadrata (50cm x 50cm, salvo 
variazioni locali nelle zone più singolari, nelle quali gli elementi hanno assunto forma 
trapezia o triangolare) ed elementi frame, le cui caratteristiche geometrico-inerziali sono 
state assegnate cercando di rispecchiare il più possibile la geometria risultante dai dati 
dei rilievi di cui si dispone. 
I quattro modelli creati condividono le medesime tipologie di elementi shell e beam, 
tipologie riportate nelle tabelle seguenti, suddivise in funzione della sottostruttura che 
vanno a costituire. 
3.4.1 - Elementi shell 
 
ELEMENTI SHELL UTILIZZATI PER LA CHIESA 
NOME MATERIALE SPESS.(cm) NOME MATERIALE SPESS.(cm) 
ABSIDE-I PIETRAME-II 76 LATERALE-DX-I PARANUCLEO 89 


























































Tabella 3.O  




ELEMENTI SHELL UTILIZZATI PER IL 
CAMPANILE 
ELEMENTI SHELL UTILIZZATI PER GLI 
EDIFICI ANNESSI 
NOME MATERIALE SPESS.(cm) NOME MATERIALE SPESS.(cm) 
CAMPANILE-
57 
PIETRAME-I 57 CANONICA-1 PIETRAME-I 66 
CAMPANILE-
68 
PIETRAME-I 68 CANONICA-2 PIETRAME-I 70 
CAMPANILE-
92 
PIETRAME-I 92 CANONICA-3 PIETRAME-I 68 
FOND-CAMP-
174 
PIETRAME-I 174 CANONICA-4 PIETRAME-I 56 
FOND-CAMP-
177 
PIETRAME-I 177 CANONICA-5 PIETRAME-I 49 
FOND-CAMP-
180 
PIETRAME-I 180 CANONICA-6 PIETRAME-I 50 
FOND-CAMP-
184 
PIETRAME-I 184 CANONICA-7 PIETRAME-I 70 
       
CANONICA-8 PIETRAME-I 33 
       
       
BRACCO-13 PIETRAME-I 70 
       
       
BRACCO-2 PIETRAME-I 38 
       
       
BRACCO-3 PIETRAME-I 51 
       
       
BRACCO-4 PIETRAME-I 42 
       
       
BRACCO-5 PIETRAME-I 60 
        
Tabella 3.P 
 
Nelle figure mostrate nelle pagine seguenti è 






                                                 
3
 Il nome BRACCO (o BLACCO) è il nome secondo cui è abitualmente conosciuto l‟ultimo inquilino 
dell‟edificio B, ed è stato usato per la nomenclatura degli elementi shell dell‟edificio B 
Figura 3.18 

































































3.4.2 - Elementi frame 
 
ELEMENTI FRAME UTILIZZATI PER LA 
CHIESA 
ELEMENTI FRAME UTILIZZATI PER IL 
CAMPANILE 
NOME MATERIALE NOME MATERIALE 
COLONNA-A-DX PIETRATENERA-I COLONNINE PIETRATENERA-I 
COLONNA-A-SX PIETRATENERA-I 
ELEMENTI FRAME UTILIZZATI PER GLI 
EDIFICI ANNESSI 
COLONNA-B-DX PIETRATENERA-I NOME MATERIALE 
COLONNA-D-DX PIETRATENERA-I COLONNA-CANONICA PIETRAME-I 
COLONNA-D-SX PIETRATENERA-I 
      
       
Tabella 3.Q 
 
La  geometria delle colonne è mostrata nella figura sottostante. 
 
Figura 3.27  




La posizione delle colonne è rappresentata nella 
figura a fianco. Le colonne C, E ed F sono state 
modellate utilizzando elementi SHELL, in 
quanto risultano essere assimilabili a dei 
prolungamenti murari. Gli altri tipi di colonne 
sono stati modellati come elementi FRAME, 




3.5 - I modelli utilizzati 
Per caratterizzare dinamicamente il complesso strutturale, sono stati definiti quattro 
modelli. Per ciascuno di essi è stata condotta un‟analisi modale volta ad individuare un 
numero di modi di vibrare, tale da eccitare almeno l‟85% della massa complessiva, 
secondo le tre direzioni geometriche. I diversi modelli sono illustrati di seguito: 
 MODELLO-1: è costituito dalle 
strutture della chiesa, del 
campanile e degli edifici annessi. 
L‟ipotesi di base è che i corpi 
murari siano connessi tra loro 
rigidamente; in realtà, per lo meno 
per quanto concerne gli edifici 
annessi, questa ipotesi non è del 
tutto rispettata. Ciononostante  
questo modello è utile come 









 MODELLO-2: è costituito dalle strutture 
della chiesa e del campanile. Gli edifici 
annessi non sono stati inseriti in quanto 
non sono solidarmente connessi alle 
pareti della chiesa: hanno quindi, 
probabilmente, un comportamento 
dinamico indipendente da essa. Questo 
modello è quello che più si avvicina alla 
realtà, ed è stato utilizzato sia per la 
caratterizzazione dinamica dell‟edificio, 
sia per le verifiche allo SLV (in termini di 
spostamento (capitolo 10, valutazione 
degli spostamenti per l‟analisi del 
fenomeno dei battimenti e della perdita di 
appoggio delle capriate). 
 
 MODELLO-3: è analogo al modello-2, 
ma è privo del campanile. E‟ stato creato 
per valutare quanto la presenza/assenza 
del campanile influisse sui periodi dei 
modi di vibrare. 
 
 
 MODELLO-4: è costituito dagli edifici 
annessi. E‟ stato definito per studiare il 
comportamento dei due edifici, 
comportamento indipendente da quello 
della chiesa. I risultati ottenuti sono stati 
impiegati sia per la caratterizzazione 
dinamica delle strutture, sia per le 









3.6 - Interazione sovrastruttura terreno: definizione dei vincoli in 
fondazione 
L‟interazione sovrastruttura-terreno è stata modellata 
introducendo delle cerniere sferiche (spostamenti impediti 
secondo le  direzioni X ed Y, vincoli elasticamente cedevoli 
secondo Z) in corrispondenza dei nodi di fondazione. Inoltre, 
il voler quantificare l‟azione vincolante che il terreno esercita 
sulle parti di muratura che si trovano al di sotto del piano di 
campagna, necessità acuita dall‟andamento plano-altimetrico 
del suolo (la struttura è posizionata a “mezzacosta”), ha reso 
necessaria l‟introduzione di vincoli cedevoli elasticamente 
disposti secondo le direzioni X ed Y in corrispondenza dei 
nodi dei corrispondenti elementi shell (figura 3.33) 
La rigidezza verticale delle cerniere sferiche è stata introdotta correlandone il valore con 
la costante verticale di Winkler, il cui valore è stato assunto pari a 1,75
𝑘𝑔
𝑐𝑚3
. Il valore 
attribuito è risultato ragionevole, compatibilmente con la tipologia di sottosuolo 
presente (figura 6.2). Lo stesso valore è stato assunto per la costante orizzontale di 
Winkler, utilizzata per i vincoli applicati sulla parte delle murature che si trovano al di 
sotto del piano di campagna. 
Moltiplicando i valori della costante di Winkler per le aree di competenza dei nodi di 
applicazione, si ottengono i valori delle rigidezze da inserire nel modello, valori 
calcolati di seguito. 
 
VINCOLI RELATIVI ALLA CHIESA 
La larghezza della fondazione viene assunta pari a quella media delle murature (82cm) 
maggiorata di 20cm per lato (in mancanza di dati più precisi). La dimensione degli shell 
delle zone di applicazione dei vincoli orizzontali è di 0.5m x 0.5m. 
Le rigidezze vengono assunte pari a: 























VINCOLI RELATIVI ALLA CANONICA (EDIFICIO A) 
La larghezza della fondazione viene assunta pari a quella media delle murature (58cm) 
maggiorata di 10cm per lato (in mancanza di dati più precisi). La dimensione degli shell 
delle zone di applicazione dei vincoli orizzontali è di 0.3m x 0.5m. 
Le rigidezze vengono assunte pari a: 


















VINCOLI RELATIVI ALL’ABITAZIONE (EDIFICIO B) 
La larghezza della fondazione viene assunta pari a quella media delle murature (52cm) 
maggiorata di 10cm per lato (in mancanza di dati più precisi). La dimensione degli shell 
delle zone di applicazione dei vincoli orizzontali è di 0.5m x 0.5m. 
Le rigidezze vengono assunte pari a: 



























4 – Modellazione a macroelementi 
4.1 - Premessa 
Negli scorsi decenni, la ricerca si è posta come obiettivo l‟individuazione di una 
metodologia di indagine capace di sintetizzare in maniera efficace il comportamento 
delle strutture in muratura, evitando di dover ricorrere alla descrizione puntuale dei 
singoli edifici, i quali risultano inevitabilmente sempre diversi tra di loro. 
 In particolare, per interpretare e classificare gli schemi di danno e le lesioni delle chiese 
verificatisi durante il sisma del Friuli del 1976, è stato utilizzato l‟ approccio per 
macroelementi. 
Un macroelemento è una parte costruttivamente riconoscibile e compiuta di una 
struttura, che mostra un comportamento unitario relativamente ai meccanismi di danno 
che possono verificarsi in caso di sisma. Non necessariamente deve coincidere con una 
parte identificabile anche sotto l‟aspetto architettonico e funzionale (ad esempio 
facciata, abside, transetto, ecc.). 
La scomposizione di una struttura in macroelementi, pur essendo comunque di carattere 
convenzionale, ha il fine di descrivere e localizzare i fenomeni di danno e i meccanismi 
di dissesto, presenti e/o potenzialmente futuri, individuabili attraverso gli spostamenti 
relativi rispetto ai macroelementi limitrofi o attraverso gli spostamenti tra parti del 
macroelemento stesso. 
L‟interazione tra i vari macroelementi avviene attraverso una zona o fascia di 
sovrapposizione, posta in prossimità dei bordi. 
Grazie a questo tipo di schematizzazione, è stato possibile descrivere e classificare le 
lesioni ed i danni mostrati dagli edifici ecclesiastici colpiti dal sisma del 1976 in Friuli 
(Doglioni et al.1994), individuando per ciascun macroelemento una casistica di 
meccanismi di collasso e di lesioni ricorrenti, che ha consentito di elaborare delle linee 
guida capaci di offrire un valido ausilio ai tecnici ed ai progettisti che indagano la 
vulnerabilità di questo genere di strutture. 
  






La figura 4.1 evidenzia il senso di 
quanto appena detto; essa mostra lo 
stato di danno della Chiesa di S. Stefano 
a Valeriano (Friuli) e la sua 
suddivisione in macroelementi tipici. 
Spesso, considerazioni di carattere 
planimetrico-morfologico-geometrico 
permettono poi di poter classificare un 
macroelemento in maniera ancora più 
peculiare. L‟esempio tipico è quello del 
macroelemento facciata, per il quale 
sono state proposte diverse tipologie 
(figura 4.2).  
Figura 4.2 




4.2 - I macroelementi identificati 
L‟applicazione delle considerazioni sopra esposte al caso oggetto di studio, ha permesso 
di scomporre la Pieve di Loppia in 12 macroelementi. 
E‟ stata adottata la seguente suddivisione: 
 
Figura 4.3: I macroelementi individuati 
 
Nelle pagine seguenti sono proposti i prospetti schematici dei singoli macroelementi, 
mostranti le dimensioni tipiche. Ulteriori informazioni posso essere trovate nel capitolo 
3 dove sono stati descritti i materiali e gli spessori dei vari elementi murari costituenti la 
struttura. 
  











Figura 4.7: “arcata dx” 
 
















Figura 4.9: “estremità sx transetto” 
 
  


























Figura 4.12: “arco trionfale” 
 
Figura 4.15: “torre campanaria” 







5 – Analisi dei carichi 
5.1 - Peso delle coperture 
La copertura della chiesa è costituita da diversi ordini di capriate alla lombarda, sulle 
quali è impostato un tavolato in legno ricoperto da un manto di copertura in laterizio. Le 
strutture portanti della copertura attualmente presenti risalgono agli anni 70, epoca in 
cui furono condotti dei lavori di manutenzione straordinaria al tetto. 
La navata centrale ed il transetto ospitano una serie di capriate: quella della navata 
centrale hanno una luce di circa 8,50m; quelle del transetto, di 6,0m. Le navate laterali 
vedono invece l‟impiego di mezze capriate aventi luce pari a 4,5m circa. 
 
Figura 5.1: Capriata della navata centrale 
 
Il peso della capriata della navata centrale è stato stimato essere pari a circa 430 daN; 
per la capriata del transetto è stato considerato un peso di 310 daN, mentre per le mezze 
capriate delle navate laterali è stato assunto un valore pari a 215 daN. 
 
Figura 5.2: Capriata delle navate laterali 
  




I carichi permanenti portati dalla capriata sono dovuti al peso delle terzere, degli 
arcarecci, del tavolato e del manto di copertura in laterizio: l‟analisi dei carichi fornisce 
per essi un valore complessivo pari a 130 daN/m
2
. 
La copertura del campanile è realizzata mediante una capriata sulla quale appoggiano 
dei puntoni, posizionati in modo tale da formare un padiglione. Per esso è stato 




Figura 5.3: Copertura del 
campanile e volta a botte 
 
Figura 5.4: Copertura del campanile. E‟ visibile anche il telaio in acciaio 
di supporto delle campane, che verrà trattato nelle prossime pagine 
 
I solai di copertura della canonica (edificio A) e dell‟edificio abitativo (edificio B) sono 
in legno e sono costituiti da una grossa ed una piccola orditura di travi, sulle quali è 
impostato un pianellato in mezzane. Il manto di copertura è formato da coppi in 




Figura 5.5: Copertura della canonica (ed. A) 
 
Figura 5.6: Copertura dell‟abitazione (ed. B) 
  




5.2 - Peso dei solai di calpestio 
Gli unici solai di calpestio presenti sono quelli degli edifici annessi. Sono solai in legno, 
costituiti da due ordini di orditura (piccola e grossa), su cui è disposto un pianellato in 
mezzane su cui poggia il pacchetto di pavimentazione. Per questo tipo di solaio è stato 




Figura 5.7: Solaio tipo della canonica (ed. A) 
 
Figura 5.8: Solaio tipo dell‟abitazione (ed. B) 
5.3 -Altri carichi 
Oltre ai carichi fin qui definiti, bisogna porre attenzione su alcune peculiarità presenti 
nella cella campanaria. Qui, infatti, trovano alloggiamento tre campane di diverse 
dimensioni, sorrette da una struttura a telaio in acciaio munita di controventi. 
Inoltre, il piano di calpestio in corrispodenza della cella campanaria è costituito da una 
volta a botte in laterizio. Risulta quindi importante condurre una stima sufficientemente 
precisa del valore di questi carichi, vista la quota alla quale sono posizionati e vista 
l‟influenza che essi rivestono nella caratterizzazione dinamica della torre campanaria. 
 Peso della volta a botte in muratura 
La volta a botte ha raggio pari a 150cm ed è costituita da mezzane. Il riempimento è 
in laterizio.  
 
Figura 5.9: La volta a botte del campanile 
 
Figura 5.10: Volta a botte del campanile 
  




In base alla geometria e alla natura dei materiali è stato assunto per la botte un peso 
complessivo pari a 9350 daN. 
 
 Peso del telaio in acciaio della cella campanaria 
Il telaio ha la geometria di un parallelepipedo, avente base di 2,70m x 3,30m ed 
altezza pari a 2,70m. 
Attraverso misure in situ è stato possibile alla tipologia di profilati impiegati: 
 
Figura 5.11: Schema del telaio in acciaio di supporto delle campane 
 
 
Figura 5.12: Controvento del telaio in acciaio 
 
Figura 5.13: Nodo di connessione del telaio 
 
Al di sopra delle IPE200 poggia la trave (non mostrata nel disegno) che supporta la 
batteria di campane. Il peso complessivo del telaio è stato stimato pari a 1190daN ed 
è stato ripartito sui nodi costituenti il perimetro del campanile. 
 
 Peso delle campane 
La stima del peso delle campane si è rivelata abbastanza complicata, a causa sia 
dell‟assenza di informazioni relative alla tipologia di lega di bronzo usata per la loro 
fusione, sia per la difficoltà di misurarne la geometria. 




La grandezza più problematica da valutare è stato lo spessore. Esso è certamente 
variabile lungo l‟altezza (tende a ridursi in corrispondenza del bordo inferiore) ma a 
causa della mancanza di strumenti di misura adeguati, è stato deciso di considerarlo 
costante. Conducendo ripetute misurazioni  effettuate alla medesima distanza dal 
bordo inferiore ed assumendo il loro valore medio, sono stati ottenuti i valori degli 
spessori delle tre campane. 
   
Diametro (cm) Spessore (cm) 
CAMPANA MAGGIORE 93 3,5 
CAMPANA MEDIANA 85 3,5 
CAMPANA MINORE 78 3,5 
Tabella 5.A 
Ciascuna campana è stata ricostruita in maniera tridimensionale con AUTOCAD, 
avvalendosi dell‟ausilio di alcune foto. E‟ stato così possibile determinare il volume 
approssimato di ciascuna di esse. 
 
Figura 5.14: Campana maggiore 
 
Figura 5.15: Campana mediana 
 
Figura 5.16: Campana minore 
 
Da indagini condotte sui siti di diversi costruttori di campane, è emerso che il 
bronzo impiegato per la fusione delle campane è costituito per il 75%-82% da rame 
e per il 25%-11% da stagno. E‟ stata quindi considerata come molto probabile, ai 
fini della valutazione dei carichi, una lega composta per il 78% da rame e per il 22% 
da stagno. Il battaglio della campana è invece, probabilmente, in ferro (presenta 
infatti una forte ossidazione su tutta la superficie). 
Tenendo conto dei pesi specifici dei diversi metalli e della geometria degli elementi 
sono stati ottenuti i seguenti pesi: 
   
Peso (daN) 
CAMPANA MAGGIORE 430 
CAMPANA MEDIANA 347 
CAMPANA MINORE 298 
Tabella 5.B  




5.4 - Schemi di applicazione dei carichi strutturali e permanenti agenti 
sulla chiesa e sulla torre campanaria 
 
 
Figura 5.17: Disposizione dei carichi sulle arcate longitudinali 
 
 
Figura 5.18: Disposizione dei carichi sulle pareti laterali 
 
 
Figura 5.19: Disposizione dei carichi sull‟arco trionfale  





Figura 5.20: Disposizione dei carichi sulla parete posteriore del transetto 
 
 
Figura 5.21: Disposizione dei carichi 
sull‟abside 
 
Figura 5.22: Disposizione dei carichi sulla cella 
campanaria 
 
Il valore dei carichi inseriti è riportato nei due schemi sottostanti. 
P1  KN P2  KN P3  KN P4  KN P5  KN P6  KN 
21,6 11,88 12,12 6,59 16,03 8,79 
 
P7  KN P8  KN P9  KN P10  KN P11  KN P12  KN 
100,86 1059 0,74 6,14 6,22 0,39 
 
  




5.5 - Orditura dei solai di calpestio e di copertura degli edifici annessi. 
 
 
Figura 5.23: Orditura dei solai di piano terra (nota: l‟edificio A è dotato di scantinato) 
 
 
Figura 5.24: Orditura dei solai del piano primo 
 
 







6 – Definizione dell‟azione sismica 
6.1 - Definizione degli spettri di risposta 
Il D.M. 14 Gennaio 2008 indica, al punto 3.2, i caratteri generali volti alla 
determinazione delle azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto 
dei diversi stati limite considerati. Tali azioni si definiscono a partire dalla  pericolosità 
sismica di base del sito in esame. A tale riguardo, la norma dice: 
omissis…La pericolosità sismica è definita in termini di accelerazione orizzontale 
massima attesa ag in condizioni di campo libero sul sito di riferimento rigido con 
superficie topografica orizzontale (di categoria A, quale definita al cap. 3.2.2), nonché 
di ordinate dello spettro di risposta elastico in accelerazione ad essa corrispondente 
Se(T), con riferimento a prefissate probabilità di eccedenza PVR, come definite al par. 
3.2.1, nel periodo di riferimento VR, come definito al par. 2.4…omissis. 
I parametri chiave in base ai quali sono definite le forme spettrali, per ciascuna delle 
probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR (tabella 6.A), sono: 
 ag       accelerazione orizzontale massima al sito; 




     periodo di inizio del fattore di amplificazione dello spettro in 
accelerazione orizzontale. 
Nella Tabella 1 dell‟allegato B della norma sono forniti, per 10751 punti del reticolo di 
riferimento e per 9 valori del periodo di ritorno (30 anni, 50 anni, 72 anni, 101 anni, 140 
anni, 201 anni, 475 anni, 975 anni, 2475 anni) i valori delle terne di parametri sopra 
indicati. Ciascuno dei 10751 punti del reticolo è definito in termini di latitudine e di 
longitudine e questo consente, una volta individuata la maglia all‟interno della quale si 
trova il sito oggetto di studio e note le sue coordinate, di interpolare i valori delle terne 
per ottenere quelli che caratterizzano il sito stesso, secondo quanto descritto 
nell‟allegato A. 




Il sito in cui è posizionata la pieve di Loppia ha coordinate geografiche  (fonte Google 
Earth, figura 1-X): 
 Latitudine:      44°3‟24.18‟‟ N 
 Longitudine:  10°29‟26.56‟‟ E 
 
Figura 6.1: Inquadramento geografico del sito della Pieve di Loppia 
 
ed i nodi costituenti la maglia del reticolo contenente il sito sono: 
 Nodo 18494  (long. 10°.497; lat. 44°.097 - Barga) 
 Nodo 18716  (long. 10°.499; lat. 44°.047 - Barga) 
 Nodo 18715  (long. 10°.430; lat. 44°.045 - Gallicano) 
 Nodo 18493  (long. 10°.427; lat. 44°.095 – Castelnuovo Garfagnana) 
le cui distanze dal sito di studio sono, rispettivamente:  
 
d1=  4,50 Km d2= 1,27 Km d3= 6,64 Km d4= 5,04 Km 
 
Il primo passo condotto nell‟ambito della procedura per la determinazione delle terne 
(ag, TO, TC
*) indicata nell‟allegato A delle norme, è stato quello di determinare i valori 
del tempo di ritorno relativi alle probabilità di superamento PVR secondo cui la norma 
distingue i vari stati limite (tabella 6.A). 





La vita nominale della struttura
4
 è stata assunta pari a 50 anni (opere ordinarie, ponti, 
opere infrastrutturali e dighe di dimensioni contenute o di importanza normale); la 
classe d‟uso considerata è la III: costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi.  
Fissata la vita nominale e la classe d‟uso, rimane determinato il coefficiente d‟uso CU, 
in base al quale è stato calcolato il periodo di riferimento VR, secondo la relazione: 
 
𝑉𝑅 = 𝑉𝑁 ⋅ 𝐶𝑈 = 75 𝑎𝑛𝑛𝑖 
    dove 𝐶𝑈 = 1,5 
 
Il tempo di ritorno TR viene calcolato come: 
𝑇𝑅 =
−𝑉𝑅
ln 1 − 𝑃𝑉𝑅 
 
con 𝑉𝑅 = 75𝑎𝑛𝑛𝑖 
Si sono dedotti  in tal modo i seguenti valori di TR (tabella 6.B): 
 
STATI LIMITE 
PVR : Probabilità di superamento nel periodo di 
riferimento VR = 75 anni 
Tempo di 
ritorno TR 
Stati limite di 
esercizio 
SLO 81% 45 
SLD 63% 75 
Stati limite ultimi 
SLV 10% 712 
SLC 5% 1462 
 




                                                 
4
 La vita nominale di un‟opera strutturale VN è intesa come il numero di anni nel quale la struttura, purchè 
soggetta alla manutenzione ordinaria, deve poter essere usata per lo scopo al quale è destinata (par.2.4.1 
NTC08) 
STATI LIMITE 










Tabella 6.A: Probabilità di superamento nel periodo di riferimento VR, relativa a ciascun stato limite 




Poiché i tempi di ritorno forniti nella tabella 1 dell‟allegato B delle norme sono diversi 
da quelli relativi al caso in esame, è stato necessario procedere ad una interpolazione dei 
valori (ag, TO, TC
*
), secondo la relazione 
log 𝑝 = log 𝑝1 + log  
𝑝2
𝑝1
 ⋅ log 
𝑇𝑅
𝑇𝑅1







 P  è il valore del parametro di interesse corrispondente al periodo di ritorno TR 
desiderato; 
 TR1 e TR2 sono i periodi di ritorno più prossimi a TR per i quali si dispone dei 
valori p1 e p2 del generico parametro p; 
 
I valori ottenuti dei parametri interpolati sono sintetizzati nella tabella seguente (tabella 
6.C): 
 
Al paragrafo 3.2.3 delle NTC08 vengono definite analiticamente le diverse tipologie di 
spettri di risposta. Nel caso oggetto di studio, lo spettro di interesse è quello di risposta 
elastico in accelerazione delle componenti orizzontali, dal quale è possibile dedurre i 
corrispondenti spettri di risposta di progetto in accelerazione relativi a ciascun stato 
limite considerato, nonché quello di risposta in termini di spostamento. Secondo quanto 
previsto dalla norma, non si è reso  invece necessario l‟utilizzo dello spettro di risposta 
elastico in accelerazione delle componenti verticali. 
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione delle componenti orizzontali (nel seguito 
indicato come Se) è espresso da una forma spettrale (spettro normalizzato) riferita ad 
uno smorzamento convenzionale del 5%, moltiplicata per il valore della accelerazione 
orizzontale massima ag su sito di riferimento rigido orizzontale. Sia la forma spettrale 
che il valore di ag variano al variare della probabilità di superamento nel periodo di 
riferimento PVR…omissis...  
STATI LIMITE PVR TR ag Fo TC
* 
Stati limite di 
esercizio 
SLO 81% 45 0,072 2,445 0,251 
SLD 63% 75 0,093 2,420 0,259 
Stati limite ultimi 
SLV 10% 712 0,225 2,429 0,281 
SLC 5% 1462 0,285 2,421 0,298 
Tabella 6.C: Valori delle terne ag, Fo, TC
* relativi al sito oggetto di studio e riferiti ad un periodo di riferimento 
di 75 anni 
 




Per una fissata probabilità di superamento nel periodo di riferimento PRV considerata, lo 
spettro di risposta elastico della componente orizzontale è definito dalle espressioni 
seguenti: 










𝑇𝐵 ≤ 𝑇 < 𝑇𝐶   𝑆𝑒 𝑇 = 𝑎𝑔 ⋅ 𝑆 ⋅ 𝜂 ⋅ 𝐹𝑜  








nelle quali T ed Se sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione 
spettrale orizzontale. Inoltre: 
 S   è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle 
condizioni topografiche mediante la relazione 𝑆 = 𝑆𝑆 ⋅ 𝑆𝑇 , essendo SS il 
coefficiente di amplificazione stratigrafica e ST il coefficiente di amplificazione 
topografica; 
 η  è il fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di smorzamento 
viscosi convenzionali ξ diversi dal 5% 5 
 Fo  è il fattore che quantifica l‟amplificazione spettrale massima, su sito di 
riferimento rigido orizzontale, ed ha valore minimo pari a 2,2; 
 TC  è il periodo corrispondente all‟inizio del tratto a velocità costante dello 
spettro, dato dalla relazione 𝑇𝐶 = 𝐶𝐶 ⋅ 𝑇𝐶
∗, dove CC è un coefficiente funzione 
della categoria di sottosuolo; 
 TB  è il periodo corrispondente all‟inizio del tratto dello spettro ad accelerazione 




 TD  è il periodo corrispondente all‟inizio del tratto a spostamento costante dello 




La categoria di sottosuolo presente in situ è stata dedotta utilizzando i risultati di alcune 
prove geofisiche volte alla caratterizzazione del terreno. La norma distingue diverse 
categorie di sottosuolo in funzione della velocità equivalente VS,30 di propagazione delle 
onde di taglio entro i primi 30 metri di profondità.  
  
                                                 
5
 Per approfondimenti, vedere il paragrafo 3.2.3.2.1, formula (3.2.6) delle NTC08 





Dalla figura 6.2 è stato possibile risalire al valore VS,30 così come definito dalle NTC08 














430 + 470 + 350 + 390
4 +
20
650 + 760 + 860 + 800
4
= 595 𝑚/𝑠 
 
Il valore ottenuto è compreso all‟interno dell‟intervallo [360,800], caratteristico di un 
suolo di tipo B. 
E‟ stato così possibile ottenere i valori dei parametri SS e CC corrispondenti alla 
tipologia di sottosuolo identificata: 




𝐶𝐶 = 1,05 ⋅  𝑇𝐶
∗ −0,20 
I valori calcolati sono riportati nella tabella seguente (tabella 6.D):  
Figura 6.2: Velocità di propagazione delle onde P ed SH nei diversi strati del sottosuolo 





Le condizioni topografiche del sito rientrano nella categoria T2 (pendii con inclinazione 
media i>15°);  sarebbe stato però eccessivo considerate un coefficiente ST pari a 1.2, in 
quanto tale valore è relativo a strutture poste in corrispondenza della sommità del 
pendio, mentre la pieve è posta in prossimità della base di esso. Pertanto è apparso 
ragionevole assumere 𝑆𝑇 = 1.1. 
Noti SS ed ST, rimane determinato anche il coefficiente S: 
𝑆 = 𝑆𝑆 ⋅ 𝑆𝑇 








I parametri ottenuti hanno permesso di definire univocamente i diagrammi degli spettri 
elastici di risposta per ciascun stato limite.  
La determinazione del fattore di struttura q, necessario per passare dagli spettri 
elastici ai corrispondenti spettri di progetto, è stata condotta in accordo ai punti 8.7.1 
(costruzioni esistenti in muratura) , 7.8.1.3 (Progettazione per azioni sismiche- 
costruzioni in muratura – modalità costruttive e fattori di struttura) delle NTC08 e con 
particolare riferimento al punto C.8.7.1.2 della circolare applicativa, dove si dice: 
“Per lo stato limite di salvaguardia della vita e lo stato limite di esercizio, l’azione 
sismica è definita al par.3.2 delle NTC08, tenuto conto del periodo di riferimento 
definito al par.2.4 delle NTC08. 
  
STATI LIMITE PVR TR ag Fo TC
* SS CC 
Stati limite 
di esercizio 
SLO 81% 45 0,072 2,445 0,251 1,200 1,450 
SLD 63% 75 0,093 2,420 0,259 1,200 1,441 
Stati limite 
ultimi 
SLV 10% 712 0,225 2,429 0,281 1,181 1,418 
SLC 5% 1462 0,285 2,421 0,298 1,124 1,401 
Tabella 6.D: Valori di SS e CC da utilizzare per ciascun stato limite 
 
STATI LIMITE SS ST S 
Stati limite di 
esercizio 
SLO 1,200 1,1 1,320 
SLD 1,200 1,1 1,320 
Stati limite ultimi 
SLV 1,181 1,1 1,300 
SLC 1,124 1,1 1,236 
Tabella 6.E: valori di S per ciascun stato limite 




Per la verifica di edifici con analisi lineare ed impiego del fattore q, il valore da 
utilizzare per quest’ultimo è pari a: 
 𝑞 = 2,0 ⋅ 𝛼𝑢/𝛼1  per edifici regolari in elevazione; 
 𝑞 = 1,5 ⋅ 𝛼𝑢/𝛼1  negli altri casi; 
in cui 𝛼𝑢  e 𝛼1 sono definiti al punto 7.8.1.3 delle NTC08. In assenza di più precise 
valutazioni, potrà essere assunto un rapporto 𝛼𝑢/𝛼1  = 1,5 . La definizione di 
regolarità per un edificio esistente in muratura è quella indicata al punto 7.2.2 delle 
NTC08…omissis”. 
Al punto 7.8.1.3 delle NTC08 non intervengono precisazioni a riguardo della scelta del 
valore del rapporto 𝛼𝑢/𝛼1 da utilizzare per l‟analisi della struttura in esame.  Pertanto, 
procedendo in accordo al punto C.8.7.1.2 della circolare applicativa, considerando 
inoltre che la struttura non rispetta i requisiti di regolarità in elevazione, si è dedotto il 
seguente valore del coefficiente q, impiegato per la determinazione degli spettri di 
progetto SLV, SLO, SLD: 
 
𝑞 = 1,5 ⋅ 𝛼𝑢/𝛼1       con    𝛼𝑢/𝛼1  = 1,5        𝑞 = 2,25 
 
Al punto 8.3 delle NTC08 vengono indicati quali stati limite devono essere 
obbligatoriamente considerati per la valutazione e la progettazione sulle costruzioni 
esistenti (in generale): “la valutazione della sicurezza e la progettazione degli interventi 
sulle costruzioni esistenti potranno essere eseguiti con riferimento ai soli SLU; nel caso 
in cui si effettui la verifica anche nei confronti degli SLE, i relativi livelli di prestazione 
possono essere stabiliti dal Progettista di concerto con il Committente. Le verifiche agli 
SLU possono essere eseguite rispetto alla condizione di salvaguardia della vita umana 
(SLV) o, in alternativa, alla condizione di collasso (SLC)”. Nella circolare applicativa, 
al punto 8.7.1.1 (Requisiti di sicurezza) viene inserita una ulteriore precisazione, 
relativamente agli edifici esistenti in muratura: “La valutazione della sicurezza delle 
costruzioni esistenti in muratura richiede la verifica degli stati limite definiti al punto 
3.2.1 delle NTC08, con le precisazioni riportate al punto 8.3 delle NTC08 e nel seguito. 
In particolare, si assume che il soddisfacimento della verifica allo stato limite di 
salvaguardia della vita implichi anche il soddisfacimento della verifica dello Stato 
limite di collasso.” 




Per quanto sopra esposto ed ai fini dell‟analisi dinamica modale svolta nell‟ambito di 
questa tesi,  solo lo stato limite di salvaguardia della vita SLV è stato considerato (valori 
tabellari e diagramma nelle pagine seguenti); comunque, si è deciso di considerare 
anche lo stato limite di danno SLD per ciò che riguarda l‟analisi dei meccanismi locali 
di collasso della facciata, al cui capitolo si rimanda per ulteriori precisazioni. 
Nelle pagine seguenti sono riportati in forma tabellare e grafica i dati relativi agli spettri 
di risposta in accelerazione e spostamento, corrispondenti allo stato limite SLV. 
In particolare, lo spettro di risposta in termini di spostamento è ricavabile a partire dallo 
spettro di risposta in accelerazione orizzontale, secondo le seguenti relazioni: 
 





 se 𝑇 ≤ 𝑇𝐸 
 
𝑆𝐷𝑒 𝑇 = 0,025 ⋅ 𝑎𝑔 ⋅ 𝑆 ⋅ 𝑇𝐶 ⋅ 𝑇𝐷 ⋅  𝐹0 ⋅ 𝜂 +  1− 𝐹0 ⋅ 𝜂 ⋅
𝑇−𝑇𝐸
𝑇𝐹−𝑇𝐸
  se 𝑇𝐸 < 𝑇 ≤ 𝑇𝐹 
 
𝑆𝐷𝑒 𝑇 = 𝑑𝑔  se 𝑇 > 𝑇𝐹 , con 𝑑𝑔 = 0,025 ⋅ 𝑎𝑔 ⋅ 𝑆 ⋅ 𝑇𝐶 ⋅ 𝑇𝐷 
 






   
Categoria sottosuolo TE (s) TF (s) 
A 4,5 10,0 
B 5,0 10,0 
C, D, E 6,0 10,0 
Tabella 6.F: Valori dei parametri TE e TF 





































SPETTRO DI RISPOSTA ELASTICO  (Se) E DI PROGETTO (Sd) IN TERMINI DI 



















































periodo di vibrazione T [s]
Se [g]
Sd [g]

























































































periodo di vibrazione T [s]
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6.2 - Combinazioni di carico 
Le combinazioni dei carichi vengono effettuate ai sensi dei punti 2.5.3 e 3.2.4 delle 
NTC08. Il sistema di riferimento è mostrato nella figura 2.4. 
Per semplicità espositiva, si riporta la nomenclatura attribuita ai carichi ed alle 
combinazioni, così come introdotti nel software di analisi strutturale SAP2000. 
 LOAD CASES 
o DEAD: comprende i pesi propri degli elementi strutturali costituenti il 
modello (elementi shell ed elementi frame); 
o PERMANENTI: comprende i pesi permanenti portati ed i pesi degli 
elementi strutturali delle coperture; 
o UTILIZZAZIONE: include il sovraccarico di utilizzazione (200daN/m2) 
applicato ai solai di calpestio della canonica (edificio A) e della 
abitazione (edificio B). 
 RESPONSE SPECTRUM FUNCTIONS 
o SPT-PG-SLV: spettro di risposta di progetto della componente 
orizzontale dell‟accelerazione, allo stato limite di salvaguardia della vita; 
o SPT-SLV-SPOST: spettro di risposta in accelerazione allo SLV 
utilizzato per la valutazione degli spostamenti. Ulteriori precisazioni su 
questo spettro sono riportate al capitolo 10 
 ANALYSIS CASES 
Nelle voci seguenti, è riportata tra parentesi il tipo di analisi eseguita da 
SAP2000. 
o DEAD(LINEAR STATIC): individua le sollecitazioni prodotte dal 
carico DEAD; 
o PERMANENTI(LINEAR STATIC): individua le sollecitazioni prodotte 
dal carico PERMANENTI; 
o UTILIZZAZIONE(LINEAR STATIC): individua le sollecitazioni 
prodotte dal carico UTILIZZAZIONE; 
o MODAL(MODAL): individua i modi naturale di vibrare della struttura 
definita in ciascun modello; 
o SLVU1(RESPONSE SPECTRUM): determina le sollecitazioni dovute 
all‟analisi modale con spettro di risposta SPT-PG-SLV relativo 
all‟accelerazione lungo U1. 




o SLVU2(RESPONSE SPECTRUM): determina le sollecitazioni dovute 
all‟analisi modale con spettro di risposta SPT-PG-SLV relativo 
all‟accelerazione lungo U2. 
o SLV-SPOST-U1(RESPONSE SPECTRUM): determina gli spostamenti 
dovuti all‟analisi modale con spettro di risposta SPT-SLV-SPOST, 
relativo all‟accelerazione lungo U1. 
o SLV-SPOST-U2(RESPONSE SPECTRUM): determina gli spostamenti 
dovuti all‟analisi modale con spettro di risposta SPT-SLV-SPOST, 
relativo all‟accelerazione lungo U2. 
 
A partire dagli analysis cases sopra riportati, sono state definite le seguenti 




dove SISMA-U1-SLV, SISMA-U2-SLV, SISMA-SU1-SLV e SISMA-SU2-SLV hanno 
il significato espresso nella tabella 6.J. 
Le combinazioni di carico COMBO-SLV-
U1 e COMBO-SLV-U2 sono state impiegate 
per valutare qualitativamente come il taglio 
alla base prodotto dal sisma si ripartisce in 
corrispondenza delle parti costituenti la 
struttura. Le combinazioni COMBO-SLV-
SU1 e COMBO-SLV-SU2 sono state 
utilizzate per controllare gli effetti prodotti 
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7 – Analisi dinamica della struttura 
7.1 - Premessa 
Nelle pagine seguenti sono mostrati, per ciascuno dei modelli agli elementi finiti 
presentati nel capitolo 3, i modi di vibrare a cui corrisponde una percentuale di massa 
partecipante superiore al 5%. 
Per ogni modello tridimensionale viene mostrata la configurazione indeformata, seguita 
dalle varie forme modali; ciascuna di essa è individuata attraverso il periodo di 
vibrazione (𝑇𝑖 = 0,898848𝑠 significa che il periodo dell‟i-esimo modo di vibrare è pari 
a 0,898848 secondi).Il sistema di riferimento destrorso è stato definito in questo modo: 
l‟asse Y è parallelo alla facciata (macroelemento T1) mentre l‟asse X è ortogonale a Y 
ed è diretto verso l‟abside. 





























Nella tabella sottostante sono evidenziati i valori delle masse partecipanti associati ai 
modi di vibrare mostrati nella pagina precedente: 
 











2 1,494358 4,26E-06 2 1,494358 0,09817 
3 1,205446 0,00276 3 1,205446 0,10424 
4 0,993665 0,13671 4 0,993665 0,00545 
5 0,898848 0,07065 5 0,898848 0,01025 
7 0,679562 0,09377 7 0,679562 0,0102 
14 0,439814 0,00258 14 0,439814 0,15018 
18 0,34537 0,05467 18 0,34537 0,04155 
21 0,323691 0,08164 21 0,323691 0,00667 
Tabella 7.A 
 
Dall‟analisi delle forme modali si osserva che i modi 3 e 4 caratterizzano il 
comportamento della torre campanaria e corrispondono rispettivamente alle direzioni Y 
ed X. Hanno periodi superiori ad 1 secondo, come era logico aspettarsi vista la minore 
rigidezza che il campanile ha rispetto ai restanti corpi di fabbrica. Il modo 2 eccita i 
macroelementi L3 e L4, che si muovono in maniera quasi sincrona;  Il modo 5 vede 
attivati i macroelementi T1 e L5; il modo 7 coinvolge i macroelementi T4 e ABSIDE; il 
14 coinvolge nuovamente il campanile e il macroelemento L5. I modi 18 e 21 vedono 
attivarsi anche i pannelli murari degli edifici annessi (canonica ed abitazione); il modo 
21 evidenzia una partecipazione di molti macroelementi, ma la massa attivata è inferiore 
al 9%. 
  





























Nella tabella seguente sono evidenziati i valori delle masse partecipanti associati ai 
modi di vibrare mostrati nella pagina precedente: 
 











2 1,506735 4,95E-06 2 1,506735 0,15308 
3 1,279482 0,00203 3 1,279482 0,13135 
4 1,001625 0,16595 4 1,001625 0,00579 
6 0,862782 0,15117 6 0,862782 0,00078 
7 0,841569 0,00624 7 0,841569 0,10707 
8 0,801382 0,0537 8 0,801382 0,00851 
15 0,464105 6,61E-06 15 0,464105 0,10503 
19 0,344968 0,0643 19 0,344968 0,00157 
Tabella 7.B 
 
Alcune delle forme modali caratterizzanti questo modello presentano analogie con 
quelle del modello 1. Si osserva infatti che il modo 2 è molto simile al modo 1 del 
modello 1: anche in questo caso sono i macroelementi L3 ed L4 ad essere attivati. 
Anche la durata del periodo è molto simile (è leggermente superiore, poiché la rigidezza 
di questo modello è sicuramente inferiore a quella del modello 1, a causa dell‟assenza 
degli edifici limitrofi). 
Il modo 19 presenta tratti analoghi al modo 21 del modello 1, con la differenza che in 
questo caso il macroelemento L2 partecipa in misura maggiore. 
I modi 4 e 6 caratterizzano il macroelemento ABSIDE, mobilitando praticamente la 
stessa percentuale di massa partecipante (15% circa). 
I modi 6, 7 e 8 eccitano le pareti perimetrali longitudinali (L2 e L5). 
Il modo 3 mobilita il campanile in direzione Y (corrispondenza con il modo 4 del 
modello 1). 
Il modo 15 attiva diversi macroelementi ma la massa attivata è pari a circa il 10% di 
quella totale. 
  




























Nella tabella sottostante sono evidenziati i valori delle masse partecipanti associati ai 
modi di vibrare mostrati nella pagina precedente: 
 











2 1,495712 5,35E-05 2 1,495712 0,11467 
3 0,954229 0,10929 3 0,954229 0,0166 
4 0,876506 0,00324 4 0,876506 0,12123 
5 0,862915 0,17535 5 0,862915 0,04575 
6 0,830579 0,08619 6 0,830579 0,02137 
13 0,46803 0,00013 13 0,46803 0,109 
16 0,350133 0,07439 16 0,350133 2,33E-05 
Tabella 7.C 
 
Questo modello vede l‟assenza della torre campanaria. Si può osservare come le forme 
modali siano abbastanza simili a quelle del modello 2  
In particolare il modo 2 è praticamente identico al modo 2 del modello 2. 
Possiamo ripetere la medesima constatazione confrontando il modo 13 con il modo 15. 
Si può poi osservare che il modo 5 è associabile ai modi 4 e 6 del modello 2. 
  





























Nella tabella seguente sono evidenziati i valori delle masse partecipanti associati ai 
modi di vibrare mostrati nella pagina precedente: 
 











1 1,342709 0,00001002 1 1,342709 0,05456 
6 0,612826 0,026 6 0,612826 0,21351 
7 0,542253 0,0546 7 0,542253 1,23E-05 
8 0,498478 0,0557 8 0,498478 0,00032 
9 0,493633 0,25004 9 0,493633 0,0003 
12 0,349984 0,00139 12 0,349984 0,13756 
16 0,292817 0,00453 16 0,292817 0,06817 
Tabella 7.D 
 
Esaminando i valori ottenuti emerge come i modi 6 e 9 superino la soglia del 20% di 
massa eccitata, attivando i setti murari della canonica. 
7.6 - Considerazioni 
Le analisi modali condotte sui 4 modelli mostrano come non esistano dei modi di 
vibrare predominanti in grado di caratterizzare il comportamento dinamico della 
struttura. 
I modi più significativi riescono ad eccitare una percentuale media di massa 
partecipante pari al 15% di quella totale, mentre sono numerosissime le forme modali 
che contribuiscono con percentuali inferiori all‟1%. Per questi motivi, è stato infatti 
necessario considerare numerosi modi di vibrare per poter ottenere una massa 
partecipante pari all‟85% di quella complessiva, valore minimo richiesto dalla norma 















8 – Risultati dell‟analisi sismica 
8.1 - Premessa 
L‟analisi modale con spettro di risposta ha consentito di determinare come l‟azione 
sismica si ripartisce tra i vari macroelementi.  
Sono stati analizzati gli effetti prodotti dalle combinazioni COMBO-SLV-U1 e 
COMBO-SLV-U2 utilizzando il modello 2, ritenuto il modello più significativo. I valori 
dei tagli alla base dei vari macroelementi sono stati ottenuti impiegando i section cut di 
SAP2000.  
Per section cut si intende l‟insieme delle risultanti delle sollecitazioni valutate in 
corrispondenza della superficie piana ottenuta sezionando il modello con un piano di 
taglio definito dall‟utente; il taglio fittizio divide quindi la struttura in due parti 
consentendo di valutare l‟entità degli effetti mutuamente scambiati. 
I section cut sono stati condotti attraverso l‟impiego di piani di sezione orizzontali posti 
ad una quota di −1,95𝑚 (la quota 0 è quella individuata dalla soglia in corrispondenza 
dell‟entrata principale della chiesa). E‟ stato definito un section cut per ciascun 
macroelemento. 
I risultati ottenuti sono espressi in termini di risultanti V2 e V3: per come sono stati 
definiti i section cut, si ha che per V2 si intende l‟azione tagliante agente in direzione 
U1 in corrispondenza della sezione in cui è stato effettuato il taglio; con V3 si intende 
l‟azione tagliante agente in direzione U2. 
In questo modo è possibile valutare quali sono gli elementi strutturali maggiormente 
sollecitati, per poi procedere con verifiche più accurate. 
I risultati ottenuti sono mostrati nelle pagine seguenti in forma di istogramma. 
In aggiunta, è stata valutata l‟incidenza della copertura rispetto al peso complessivo 
della struttura. 
  




8.2 - Combinazione COMBO-SLV-U1 
I risultati ottenuti dall‟elaborazione numerica condotta con il codice di calcolo SAP2000 






P V2 V3 V2 V3 
KN KN KN     
ABSIDE 2686 285 184 10,44 19,38 
L1 1657 289 22 10,58 2,33 
L2 5188 996 127 36,47 13,43 
L3 1656 65 22 2,36 2,32 
L4 1696 65 22 2,38 2,33 
L5 6235 1214 170 44,46 17,95 
L6 3607 485 116 17,77 12,23 
T1 3924 212 367 7,75 38,75 
T2 1773 48 316 1,75 33,35 
T3 3924 89 366 3,27 38,61 
T4 5174 69 491 2,53 51,75 
TOTALE 33294 2731 948 / / 
Tabella 8.A 
 
La somma delle colonne dei valori relativi % è superiore a 100, a causa della parziale 
sovrapposizione delle aree di definizione dei section cut: i valori di V2 e V3 
corrispondenti a TOTALE sono relativi ad un unico section cut che abbraccia tutta la 
struttura mentre i singoli section cut dei macroelementi presentano inevitabilmente delle 



















COMBO-SLV-U1 VALORI V2 E V3 ASSOLUTI
V2i-max
V3i-max




L‟istogramma mostra come, in caso di sisma lungo U1, siano presenti taglianti V3 non 
trascurabili nei macroelementi T1, T2, T3, T4. 
Ragionando in termini relativi è possibile determinare quali macroelementi assorbono le 
maggiori aliquote del tagliante sismica complessiva. 





L‟istogramma mostra come nel caso di sisma agente lungo la direzione U1, le maggiori 
quote del tagliante sismico vengano incassate dai macroelementi L2 e L5. In maniera 
sensibilmente minore, partecipano anche i macroelementi L1 e L6. 
I macroelementi L3 ed L4 rivestono un ruolo marginale, a causa della loro scarsa 
rigidezza nel proprio piano dovuta alla presenza di numerose aperture (archi). 
E‟ da notare come i macroelemento T1 (la facciata) partecipi attivamente assorbendo 
una parte del tagliante sismico anche quando il sisma spira ortogonalmente al proprio 
piano. 
























COMBO-SLV-U1 VALORI V2 RELATIVI %









Questo istogramma mostra come le azioni taglianti V3 che nascono quando il sisma 
agisce secondo l‟asse U1 vengono assorbite principalmente dai macroelementi posti in 




















COMBO-SLV-U1 VALORI V3 RELATIVI %




8.3 - Combinazione COMBO-SLV-U2 






P V2 V3 V2 V3 
KN KN KN     
ABSIDE 2187 146 298 13 13 
L1 1774 235 20 22 1 
L2 5250 611 228 56 10 
L3 1679 48 33 4 1 
L4 1742 47 32 4 1 
L5 6212 707 225 65 10 
L6 3908 410 164 38 7 
T1 3735 133 723 12 32 
T2 1696 34 362 3 16 
T3 3862 65 588 6 26 
T4 4818 37 700 3 31 






L‟istogramma mostra come, in caso di sisma lungo U2, siano presenti taglianti V2 e V3 
aventi valori molto prossimi. Questo comportamento può essere interpretato pensando 
che la pianta dell‟edificio non è simmetrica secondo la direzione U2: a causa 
dell‟eccentricità delle rigidezze, nasce un effetto torcente che va ad interessare anche i 


















COMBO-SLV-U2 VALORI V2 E V3 ASSOLUTI
V2i-max
V3i-max




Ragionando in termini relativi è possibile determinare quali macroelementi assorbono le 
maggiori aliquote del tagliante sismica complessiva. 




Il comportamento è sostanzialmente identico a quanto visto per la combinazione 
COMBO-SLV-U1. I macroelementi L2 ed L5 rivestono un ruolo predominante 
nell‟assorbimento del tagliante sismico; anche qui si nota come la facciata (T1) offra un 
































COMBO-SLV-U2 VALORI V2 RELATIVI %








Anche in questo caso è possibile ripetere il medesimo ragionamento fatto per la 
combinazione COMBO-SLV-U2. 
8.4 - Considerazioni 
L‟analisi della ripartizione del tagliante sismico tra i vari macroelementi ha mostrato 
quali di essi rivestano un ruolo importante nella caratterizzazione statica della struttura. 
In particolare, si rendono necessarie particolari attenzioni per i macroelementi L2 ed L5, 
che partecipano attivamente nel loro piano sia quando il sisma spira lungo U1, che 
lungo U2. Anche il macroelemento ABSIDE mostra una analoga influenza.  
Il macroelemento facciata (T1) è particolarmente soggetto ad azioni fuori piano. 
Altri macroelementi che saranno oggetto di indagini più accurate sono il T3 (arco 
trionfale) e il T4. 
Ad essi verrà aggiunto il macroelemento TORRE CAMPANARIA, che può essere 





















COMBO-SLV-U2 VALORI V3 RELATIVI %




8.5 - Analisi relative al peso della struttura 
La tabella seguente mostra l‟incidenza del peso delle coperture rispetto al peso 
complessivo: 
Peso complessivo W 32816 kN 
Peso copertura Wcop 1436 kN 
Peso muratura Wmur 31380 kN 











Questo istogramma dimostra come il peso delle coperture sia abbastanza lontano dalla 
soglia del 15%
6
, valore riscontrato in molte chiese a pianta basilicale. La copertura è 
quindi molto leggera e questo aspetto, dal punto di vista sismico, è certamente positivo. 
                                                 
6
 “Caratteristiche geometriche e meccaniche di un campione significativo di chiese a pianta basilicale” – 



















9 – Analisi dei meccanismi locali di collasso 
9.1 - Premessa 
Come già accennato nell‟introduzione di questa tesi, negli edifici monumentali il danno 
ed il collasso strutturale si sviluppano generalmente nella forma di meccanismi locali, a 
causa sia di un‟intrinseca vulnerabilità tipologica (geometria, grandi dimensioni, fasi 
costruttive, trasformazioni subite nel corso degli anni), sia della limitata resistenza a 
trazione della muratura.  
Gli studi condotti sugli edifici ecclesiastici danneggiati durante i principali eventi 
sismici degli ultimi decenni, hanno permesso di associare a ciascuna tipologia di 
macroelemento, un certo numero di meccanismi caratteristici di collasso. 
In questo modo, è possibile limitare il numero dei cinematismi da controllare. 
Di importanza non secondaria si rivela anche l‟analisi sistematica dei dettagli costruttivi 
(qualità della muratura, ammorsamenti, presenza di presidi antisismici, ecc.): essa può 
consentire l‟individuazione dei macroelementi e dei meccanismi di danno che possono 
essere più facilmente attivabili. 
Come ausilio all‟identificazione dei meccanismi di collasso che più frequentemente si 
possono riscontrare nelle chiese, la DPCM2007
7
 fornisce un abaco nel quale compaiono 
28 tipologie strutturali ricorrenti; l‟abaco è riportato nelle figure 9.1, 9.2 e 9.3. 
Le NTC08 ed in particolare la corrispondente circolare applicativa, forniscono istruzioni 
dettagliate circa l‟applicazione dei metodi di analisi cinematica dei meccanismi di 
collasso degli edifici in muratura: questo è l‟approccio seguito in questo capitolo per 
indagare la vulnerabilità dei macroelementi principali. 
Per maggiori informazioni riguardanti la teoria delle catene cinematiche, si rimanda a 
un qualsiasi testo di meccanica razionale. 
 
  
                                                 
7
 Direttiva del Presidente del Consiglio dei Ministri del 12 Ottobre 2007 


























Nelle prossime pagine sono mostrate alcune immagini relative a fenomeni di collasso 
parziale delle chiese, verificatisi durante gli eventi sismici più significativi degli ultimi 
anni. E‟ semplice ritrovare in queste foto gli stessi meccanismi proposti nell‟abaco. 
 
Figura 9.4: Terremoto del Friuli 1976 - Gemona del 
Friuli (UD) – Chiesa del SS Nome di Maria del Fossale 
– Meccanismo di collasso della facciata 
 
Figura 9.5: Terremoto in Abruzzo 2009 – Meccanismo 
di collasso della facciata 
 
 
Figura 9.6: Terremoto in Abruzzo 2009 – Meccanismo di collasso 
dell‟angolata della facciata 
 
Figura 9.7: Terremoto del Friuli 1976 – 
Castelnovo (PN) – Chiesa della Beata 










Figura 9.8: Terremoto in Irpinia 1980 – Angri 
(PN) – Chiesa di Santa Maria del Carmine – 
Meccanismo del timpano 
 
 





Figura 9.10: Terremoto del Friuli 1976 – Gemona del 
Friuli (UD) – Chiesa della Madonna delle Grazie – 




Figura 9.11: Pievebovigliana (MC) – Chiesa allo stato 
di rudere, danneggiata prima del terremoto del 1997 di 




Figura 9.12: Terremoto in Abruzzo 2009 – 
Meccanismo di collasso dell‟abside 






Figura 9.13:Terremoto in Umbria e Molise 1997 – 
Chiesa di Santa Maria della Presentazione a Poggio. 
Meccanismo di collasso dell‟arco trionfale 
 
 
Figura 9.14: Terremoto in Umbria e Molise 1997 – 
Fabriano (AN) – Chiesa di San Giovanni – 




Figura 9.15: Terremoto del Friuli 1976 – Venzone (UD) – 
Chiesa di Santa Caterina -  Meccanismo di collasso 
dell‟arco trionfale 
 
Figura 9.16: Terremoto del Friuli 1976 – Artegna 






Figura 9.17: Cingoli (MC) – Chiesa di San Esuperanzio 
– Attivazione del meccanismo di collasso dell‟arco 
trionfale in seguito della rotazione della spalla destra 
 
Figura 9.18: Terremoto del Molise 2002 - Bonefro (CB) 
– Chiesa di Santa Maria delle Rose –attivazione del 
meccanismo di collasso della volta 
  





Figura 9.19: Terremoto di Umbria 
e Molise 1997 – Nocera Umbra 
(PG – Chiesa dei Santi Gregorio e 




Figura 9.20:Terremoto del 
Friuli 1976 – Moggio Udinese 
(UD) – Abbazia di San Gallo – 
Meccanismo di collasso del 
campanile 
 
Figura 9.21: Terremoto in Abruzzo 




Figura 9.22: Terremoto in Abruzzo 2009: Meccanismi coinvolgenti la torre campanaria, il timpano e l‟angolata 
  




9.2 - L’approccio normativo 
La circolare applicativa delle NTC2008 disciplina in maniera accurata la procedura di 
verifica da effettuare seguendo l‟approccio dei meccanismi di collasso: 
“Negli edifici esistenti in muratura spesso avvengono collassi parziali per cause 
sismiche, in genere per perdita dell'equilibrio di porzioni murarie; la verifica nei 
riguardi di questi meccanismi, secondo le modalità descritte nel seguito, assume 
significato se è garantita una certa monoliticità della parete muraria, tale da impedire 
collassi puntuali per disgregazione della muratura. Meccanismi locali si verificano 
nelle pareti murarie prevalentemente per azioni perpendicolari al loro piano, mentre 
nel caso di sistemi ad arco anche per azioni nel piano. Le verifiche con riferimento ai 
meccanismi locali di danno e collasso (nel piano e fuori piano) possono essere svolti 
tramite l’analisi limite dell’equilibrio, secondo l’approccio cinematico, che si basa 
sulla scelta del meccanismo di collasso e la valutazione dell’azione orizzontale che 
attiva tale cinematismo. 
L’applicazione del metodo di verifica presuppone quindi l’analisi dei meccanismi locali 
ritenuti significativi per la costruzione, che possono essere ipotizzati sulla base della 
conoscenza del comportamento sismico di strutture analoghe, già danneggiate dal 
terremoto, o individuati considerando la presenza di eventuali stati fessurativi, anche di 
natura non sismica; inoltre andranno tenute presente la qualità della connessione tra le 
pareti murarie, la tessitura muraria, la presenza di catene, le interazioni con altri 
elementi della costruzione o degli edifici adiacenti. 
L’approccio cinematico permette inoltre di determinare l’andamento dell’azione 
orizzontale che la struttura è progressivamente in grado di sopportare all’evolversi del 
meccanismo. Tale curva è espressa attraverso un moltiplicatore 𝛼, rapporto tra le forze 
orizzontali applicate ed i corrispondenti pesi delle masse presenti, rappresentato in 
funzione dello spostamento 𝑑𝑘  di un punto di riferimento del sistema; la curva deve 
essere determinata fino all’annullamento di ogni capacità di sopportare azioni 
orizzontali (𝛼 = 0). Tale curva può essere trasformata nella curva di capacità di un 
sistema equivalente ad un grado di libertà, nella quale può essere definita la capacità 
di spostamento ultimo del meccanismo locale, da confrontare con la domanda di 
spostamento richiesta dall’azione sismica. 
Per ogni possibile meccanismo locale ritenuto significativo per l’edificio, il metodo si 
articola nei 





 trasformazione di una parte della costruzione in un sistema labile (catena 
cinematica), attraverso l’individuazione di corpi rigidi, definiti da piani di 
frattura ipotizzabili per la scarsa resistenza a trazione della muratura, in grado 
di ruotare o scorrere tra loro (meccanismo di danno e collasso); 
 valutazione del moltiplicatore orizzontale dei carichi 𝛼0 che comporta 
l’attivazione del meccanismo (stato limite di danno); 
 valutazione dell’evoluzione del moltiplicatore orizzontale dei carichi 𝛼 al 
crescere dello spostamento 𝑑𝑘  di un punto di controllo della catena cinematica, 
usualmente scelto in prossimità del baricentro delle masse, fino 
all’annullamento della forza sismica orizzontale; 
 trasformazione della curva così ottenuta in curva di capacità, ovvero in 
accelerazione 𝑎∗ e spostamento 𝑑∗ spettrali, con valutazione dello spostamento 
ultimo per collasso del meccanismo (stato limite ultimo), definito in seguito; 
 verifiche di sicurezza, attraverso il controllo della compatibilità degli 
spostamenti e/o delle resistenze richieste alla struttura. 
Per l’applicazione del metodo di analisi si ipotizza, in genere: 
- resistenza nulla a trazione della muratura; 
- assenza di scorrimento tra i blocchi; 
- resistenza a compressione infinita della muratura. 
Tuttavia, per una simulazione più realistica del comportamento, è opportuno 
considerare, in forma approssimata: a) gli scorrimenti tra i blocchi, considerando la 
presenza dell’attrito; b) le connessioni, anche di resistenza limitata, tra le pareti 
murarie; c) la presenza di catene metalliche; d) la limitata resistenza a compressione 
della muratura, considerando le cerniere adeguatamente arretrate rispetto allo spigolo 
della sezione; e) la presenza di pareti a paramenti scollegati.” 
La Norma prevede due diverse tipologie di analisi cinematica: 
 ANALISI CINEMATICA LINEARE 
 ANALISI CINEMATICA NON LINEARE 
 
“ANALISI CINEMATICA LINEARE 
Per ottenere il moltiplicatore orizzontale 𝑎0 dei carichi che porta all’attivazione del 
meccanismo locale di danno si applicano ai blocchi rigidi che compongono la catena 




cinematica le seguenti forze: i pesi propri dei blocchi, applicati nel loro baricentro; i 
carichi verticali portati dagli stessi (pesi propri e sovraccarichi dei solai e della 
copertura, altri elementi murari non considerati nel modello strutturale); un sistema di 
forze orizzontali proporzionali ai carichi verticali portati, se queste non sono 
efficacemente trasmesse ad altre parti dell'edificio; eventuali forze esterne (ad esempio 
quelle trasmesse da catene metalliche); eventuali forze interne (ad esempio le azioni 
legate all’ingranamento tra i conci murari). Assegnata una rotazione virtuale 𝜃𝑘  al 
generico blocco k, è possibile determinare in funzione di questa e della geometria della 
struttura, gli spostamenti delle diverse forze applicate nella rispettiva direzione. Il 
moltiplicatore 𝛼0 si ottiene applicando il Principio dei Lavori Virtuali, in termini di 
spostamenti, uguagliando il lavoro totale eseguito dalle forze esterne ed interne 
applicate al sistema in corrispondenza dell’atto di moto virtuale: 
𝛼0 ⋅   𝑃𝑖 ⋅ 𝛿𝑥 ,𝑖
𝑛
𝑖=1 +  𝑃𝑗 ⋅ 𝛿𝑥 ,𝑗
𝑛+𝑚
𝑗=𝑛+1  −  𝑃𝑖 ⋅ 𝛿𝑦 ,𝑖
𝑛
𝑖=1 −  𝐹𝑕 ⋅ 𝛿𝑕 = 𝐿𝑓𝑖
𝑜
𝑕=1           
(C8A.4.1) 
dove: 
 𝒏 è il numero di tutte le forze peso applicate ai diversi blocchi della catena 
cinematica; 
 𝒎 è il numero di forze peso non direttamente gravanti sui blocchi le cui masse, 
per effetto dell'azione sismica, generano forze orizzontali sugli elementi della 
catena cinematica, in quanto non efficacemente trasmesse ad altre parti 
dell'edificio; 
 𝒐 è il numero di forze esterne, non associate a masse, applicate ai diversi 
blocchi; 
 𝑷𝒊 è la generica forza peso applicata (peso proprio del blocco, applicato nel suo 
baricentro, o un altro peso portato); 
 𝑷𝒋 è la generica forza peso, non direttamente applicata sui blocchi, la cui 
massa, per effetto dell'azione sismica, genera una forza orizzontale sugli 
elementi della catena cinematica, in quanto non efficacemente trasmessa ad 
altre parti dell'edificio; 
 𝜹𝒙,𝒊 è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione dell’i-esimo 
peso Pi, assumendo come verso positivo quello associato alla direzione secondo 
cui agisce l’azione sismica che attiva il meccanismo; 




 𝜹𝒙,𝒋 è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione dell’j-esimo 
peso Pj, assumendo come verso positivo quello associato alla direzione secondo 
cui agisce l’azione sismica che attiva il meccanismo; 
 𝜹𝒚,𝒊 è lo spostamento virtuale verticale del punto di applicazione dell’i-esimo 
peso Pi, assunto positivo se verso l’alto; 
 𝑭𝒉 è la generica forza esterna (in valore assoluto), applicata ad un blocco; 
 𝜹𝒉 è lo spostamento virtuale del punto dove è applicata la h-esima forza 
esterna, nella direzione della stessa, di segno positivo se con verso discorde; 
 𝑳𝒇𝒊 è il lavoro di eventuali forze interne.” 
 
ANALISI CINEMATICA NON LINEARE 
Relazione tra il moltiplicatore a e lo spostamento 
Al fine di conoscere la capacità di spostamento della struttura fino al collasso 
attraverso il meccanismo considerato, il moltiplicatore orizzontale 𝛼 dei carichi può 
essere valutato non solo sulla configurazione iniziale, ma anche su configurazioni 
variate della catena cinematica, rappresentative dell’evoluzione del meccanismo e 
descritte dallo spostamento 𝑑𝑘  di un punto di controllo del sistema. L’analisi deve 
essere condotta fino al raggiungimento della configurazione cui corrisponde 
l’annullamento del moltiplicatore 𝛼, in corrispondenza dello spostamento 𝑑𝑘 ,0. 
In corrispondenza di ciascuna configurazione del cinematismo di blocchi rigidi, il 
valore del moltiplicatore  𝛼 può essere valutato utilizzando l’equazione (C8A.4.1), 
riferendosi alla geometria variata. L’analisi può essere svolta per via grafica, 
individuando la geometria del sistema nelle diverse configurazioni fino al collasso, o 
per via analitico-numerica, considerando una successione di rotazioni virtuali finite ed 
aggiornando progressivamente la geometria del sistema. 
Se le diverse azioni (forze peso, azioni esterne o interne) vengono mantenute costanti 
all’evolversi del cinematismo, la curva che si ottiene è pressoché lineare; in tal caso, in 
via semplificata, è richiesta la sola valutazione dello spostamento 𝑑𝑘 ,0 per cui si ha 
l’annullamento del moltiplicatore, e la curva assume la seguente espressione: 
𝛼 = 𝛼0 ⋅  1 −
𝑑𝑘
𝑑𝑘 ,𝑜
           (C8A.4.2) 
Tale configurazione può essere ottenuta esprimendo la geometria in una generica 
configurazione variata, funzione della rotazione finita 𝜃𝑘 ,0, applicando il Principio dei 




Lavori Virtuali attraverso la (C8A.4.1), avendo posto 𝛼 = 0   , e ricavando da tale 
equazione, in genere non lineare, l’incognita 𝜃𝑘 ,0. 
Nel caso in cui si tenga in conto la progressiva variazione delle forze esterne con 
l’evolversi del cinematismo (ad esempio si consideri l’allungamento di una catena o la 
variazione del grado di ammorsamento fra due pareti), la curva potrà essere assunta 
lineare a tratti, valutandola in corrispondenza degli spostamenti per cui si verificano 
eventi significativi (ad esempio: snervamento della catena, rottura della catena, perdita 
dell’ammorsamento ecc.). 
Valutazione della curva di capacità (oscillatore equivalente) 
Noto l’andamento del moltiplicatore orizzontale a dei carichi in funzione dello 
spostamento 𝑑𝑘   del punto di controllo della struttura, deve essere definita la curva di 
capacità dell’oscillatore equivalente, come relazione tra l’accelerazione 𝑎∗ e lo 
spostamento 𝑑∗. 
La massa partecipante al cinematismo 𝑀∗ può essere valutata considerando gli 
spostamenti virtuali dei punti di applicazione dei diversi pesi, associati al cinematismo, 
come una forma modale di vibrazione: 
𝑀∗ =




𝑔⋅ 𝑃𝑖 ⋅𝛿𝑥 ,𝑖
2𝑛+𝑚
𝑖=1
          (C8A.4.3) 
dove: 
 𝒏+𝒎 è il numero delle forze peso Pi applicate le cui masse, per effetto 
dell'azione sismica, generano forze orizzontali sugli elementi della catena 
cinematica; 
 𝜹𝒙,𝒊 è lo spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione dell’i-esimo 
peso 𝑃𝑖 . 
L’accelerazione sismica spettrale 𝑎∗ si ottiene moltiplicando per l’accelerazione di 
gravità il moltiplicatore 𝛼 e dividendolo per la frazione di massa partecipante al 
cinematismo. 










          (C8A.4.4) 
dove: 






 è la frazione di massa partecipante della struttura; 




 FC è il fattore di confidenza. Nel caso in cui per la valutazione del 
moltiplicatore a non si tenga conto della resistenza a compressione della 
muratura, il fattore di confidenza da utilizzare sarà comunque quello relativo al 
livello di conoscenza LC1. 
Lo spostamento spettrale 𝑑∗dell’oscillatore equivalente può essere ottenuto come 
spostamento medio dei diversi punti nei quali sono applicati i pesi 𝑃𝑖 , pesato sugli 
stessi. In via approssimata, noto lo spostamento del punto di controllo 𝑑𝑘  è possibile 
definire lo spostamento spettrale equivalente con riferimento agli spostamenti virtuali 
valutati sulla configurazione iniziale: 
𝑑∗ = 𝑑𝑘 ⋅
 𝑃𝑖 ⋅𝛿𝑥 ,𝑖 
2𝑛+𝑚
𝑖=1
𝛿𝑥 ,𝑘 ⋅ 𝑃𝑖 ⋅𝛿𝑥 ,𝑖
𝑛+𝑚
𝑖=1
          (C8A.4.5) 
dove𝑛, 𝑚, 𝑃𝑖  ,𝛿𝑥 ,𝑖  sono definiti come sopra e 𝛿𝑥 ,𝑘  è lo spostamento virtuale orizzontale 
del punto k, assunto come riferimento per la determinazione dello spostamento 𝑑𝑘 . 
Nel caso in cui la curva presenti un andamento lineare (C8A.4.2), fatto che si verifica 
quando le diverse azioni vengono mantenute costanti, la curva di capacità assume la 
seguente espressione: 
𝑎∗ = 𝑎0
∗ ⋅  1 −
𝑑∗
𝑑0
∗           (C8A.4.6) 
dove: 𝑑0
∗   è lo spostamento spettrale equivalente corrispondente allo spostamento 𝑑𝑘 ,0. 
Nel caso in cui siano presenti le forze esterne di entità variabile, la curva sarà di norma 
assunta lineare a tratti. 
La resistenza e la capacità di spostamento relativa allo Stato limite di danno e Stato 
limite di salvaguardia della vita (rispettivamente SLD e SLV, §§ 2.1 e 2.2 della norma) 
è valutata sulla curva di capacità, in corrispondenza dei punti seguenti: 
 SLD: dalla accelerazione spettrale 𝑎0
∗  , corrispondente all’attivazione del 
meccanismo di danno; 
 SLV: dallo spostamento spettrale 𝑑𝑢
∗  , corrispondente al minore fra gli 
spostamenti così definiti: a) il 40% dello spostamento per cui si annulla 
l’accelerazione spettrale 𝑎∗, valutata su una curva in cui si considerino 
solamente le azioni di cui è verificata la presenza fino al collasso; b) lo 
spostamento corrispondente a situazioni localmente incompatibili con la 
stabilità degli elementi della costruzione (ad esempio, sfilamento di travi), nei 
casi in cui questo sia valutabile. 
  




VERIFICHE DI SICUREZZA 
Stato limite di danno 
La verifica di sicurezza nei confronti dello Stato limite di danno è soddisfatta qualora 
l’accelerazione spettrale di attivazione del meccanismo sia superiore all'accelerazione 
di picco della domanda sismica. 
Nel caso in cui la verifica riguardi un elemento isolato o una porzione della costruzione 
comunque sostanzialmente appoggiata a terra, l’accelerazione di attivazione del 
meccanismo viene confrontata con l’accelerazione al suolo, ovvero lo spettro elastico 
definito nel § 3.2.6, valutato per T=0: 
𝑎0
∗ ≥ 𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 ⋅ 𝑆          (C8A.4.7) 
dove: 
 𝒂𝒈 è funzione della probabilità di superamento dello stato limite scelto e della 
vita di riferimento come definiti al § 3.2 delle NTC; 
 𝑺 è definito al § 3.2.3.2.1 delle NTC. 
Se invece il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una 
certa quota, si deve tener conto del fatto che l’accelerazione assoluta alla quota della 
porzione di edificio interessata dal cinematismo è in genere amplificata rispetto a 
quella al suolo. In aggiunta alla C8A.4.7, si verifica anche che: 
𝑎0
∗ ≥ 𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑍 ⋅ 𝛾          (C8A.4.8) 
dove: 
 𝑺𝒆(𝑻𝟏) è lo spettro elastico definito nel § 3.2.3.2.1 delle NTC, funzione della 
probabilità di superamento dello stato limite scelto (in questo caso 63%) e del 
periodo di riferimento VR come definiti al § 3.2. delle NTC, calcolato per il 
periodo T1; 
 𝑻𝟏 è il primo periodo di vibrazione dell’intera struttura nella direzione 
considerata; 
 𝝍(𝒁) è il primo modo di vibrazione nella direzione considerata, normalizzato 
ad uno in sommità all’edificio; in assenza di valutazioni più accurate può essere 
assunto 𝜓 𝑍 = 𝑍/𝐻, dove 𝐻 è l’altezza della struttura rispetto alla 
fondazione; 
 𝒁 è l’altezza, rispetto alla fondazione dell'edificio, del baricentro delle linee di 
vincolo tra i blocchi interessati dal meccanismo ed il resto della struttura; 




 𝜸 è il corrispondente coefficiente di partecipazione modale (in assenza di 
valutazioni più accurate può essere assunto𝛾 = 3𝑁/(2𝑁 + 1), con 𝑁numero di 
piani dell’edificio). 
Nel caso di meccanismi locali, lo stato limite Stato limite di danno corrisponde 
all’insorgere di fessurazioni che non interessano l’intera struttura ma solo una sua 
parte; pertanto nel caso di edifici esistenti in muratura, anche in considerazione delle 
giustificate esigenze di conservazione, pur essendo auspicabile il soddisfacimento di 
questo stato limite, la sua verifica non è richiesta. 
Stato limite di salvaguardia della vita 
La verifica allo Stato limite di salvaguardia della vita dei meccanismi locali, può essere 
svolta con uno dei criteri seguenti. 
Verifica semplificata con fattore di struttura q (analisi cinematica lineare) 
Nel caso in cui la verifica riguardi un elemento isolato o una porzione della costruzione 
comunque sostanzialmente appoggiata a terra, la verifica di sicurezza nei confronti 
dello Stato limite di salvaguardia della vita è soddisfatta se l'accelerazione spettrale𝑎0
∗  
che attiva il meccanismo soddisfa la seguente disuguaglianza: 
𝑎0
∗ ≥
𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅  ⋅𝑆
𝑞
          (C8A.4.9) 
in cui 𝑎𝑔  è funzione della probabilità di superamento dello stato limite scelto e della 
vita di riferimento come definiti al § 3.2 delle NTC, 𝑆 è definito al § 3.2.3.2.1 delle NTC 
e 𝑞 è il fattore di struttura, che può essere assunto uguale a 2.0. 
Se invece il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una 
certa quota, si deve tener conto del fatto che l’accelerazione assoluta alla quota della 
porzione di edificio interessata dal cinematismo è in genere amplificata rispetto a 
quella al suolo. Una approssimazione accettabile consiste nel verificare, oltre alla 
C8A.4.9, anche la: 
𝑎0
∗ ≥
𝑆𝑒 𝑇1 ⋅𝜓 𝑍 ⋅𝛾
𝑞
          (C8A.4.10) 
dove: 𝑆𝑒(𝑇1), 𝜓(𝑍) e 𝛾 sono definite come al punto precedente, tenendo conto che lo 
spettro di risposta è riferito alla probabilità di superamento del 10% nel periodo di 
riferimento VR. 
Verifica mediante spettro di capacità (analisi cinematica non lineare) 
La verifica di sicurezza dei meccanismi locali nei confronti dello Stato limite di 
salvaguardia della vita consiste nel confronto tra la capacità di spostamento ultimo 𝑑𝑢
∗  




del meccanismo locale e la domanda di spostamento ottenuta dallo spettro di 
spostamento in corrispondenza del periodo secante 𝑇𝑠. Definito lo spostamento 
𝑑𝑠
∗ = 0.4 ⋅ 𝑑𝑢
∗  ed individuata sulla curva di capacità (vedi paragrafo “Analisi 
cinematica non lineare”) l'accelerazione 𝑎𝑠
∗ , corrispondente allo spostamento 𝑑𝑠
∗ , il 




∗ . La domanda di spostamentoΔ𝑑(𝑇𝑠) 
sarà così ottenuta: 
 nel caso in cui la verifica riguardi un elemento isolato o una porzione della 
costruzione comunque sostanzialmente appoggiata a terra, la verifica di 
sicurezza nei confronti dello Stato limite di salvaguardia della vita si considera 
soddisfatta se:  
𝑑𝑢
∗ ≥ 𝑆𝐷𝑒(𝑇𝑠)          (C8A.4.11) 
Dove 𝑆𝐷𝑒  è lo spettro di risposta elastico in spostamento, definito al § 3.2.3.2.2 
delle NTC. 
 se invece il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta 
ad una certa quota, deve essere considerato lo spettro di risposta in 
spostamento del moto alla quota della porzione di edificio interessata dal 
cinematismo. Una approssimazione accettabile consiste nel verificare, oltre alla 
C8A.4.11, anche la: 
𝑑𝑢














          (C8A.4.12) 
 
Nelle prossime pagine verranno proposti i risultati delle verifiche condotte sui vari 
macroelementi. Per i meccanismi del macroelemento facciata è stata condotta, a scopo 
di studio, l‟analisi cinematica non lineare. Per quelli degli altri macroelementi è stata 
impiegata l‟analisi cinematica lineare. 
  




9.3 - Meccanismi di collasso del macroelemento “facciata” 
I meccanismi di collasso che sono stati controllati comportano la rotazione del corpo 
della facciata attorno ad un asse orizzontale. La porzione delle navate e delle pareti 
laterali che sono coinvolte nel meccanismo sono individuate da un piano inclinato di un 
angolo 𝜖 (con tan 𝜖 = 0.4) rispetto alla verticale. In  funzione della geometria della 
facciata stessa, sono stati considerati i seguenti quattro meccanismi: 
 
 Meccanismo 1: ribaltamento attorno ad un asse orizzontale passante in 








 Meccanismo 2: ribaltamento attorno ad un asse orizzontale passante per il bordo 







 Meccanismo 3: ribaltamento attorno all‟asse orizzontale passante per il bordo 







Figura 9.23: Meccanismo I 
Figura 9.24: Meccanismo II 
Figura 9.25: Meccanismo III 




 Meccanismo 4: ribaltamento attorno all‟asse orizzontale passante per il bordo 










La verifica dei meccanismi mostrati è stata condotta utilizzando il metodo dell‟analisi 
cinematica non lineare. E‟ stata condotta anche la verifica allo stato limite di danno, 
seppur non richiesta dalla norma.  
  
Figura 9.26: Meccanismo IV 




9.3.1 - Costruzione della curva 𝜶𝟎 = 𝒇(𝒅𝒌) da utilizzare per le verifiche della 
facciata secondo il metodo cinematico non lineare. 
Fissata una terna di riferimento destrorsa, è possibile esprimere la posizione dei 
baricentri G1, G2, G3 delle parti secondo cui è suddivisibile il blocco rigido in figura, in 
funzione di una generica rotazione θ applicata a partire dalla configurazione iniziale 
della cinematismo. Nelle figure seguenti sono riportati i simbolismi impiegati nella 






Le coordinate dei baricentri delle parti costituenti il blocco rigido, espresse in funzione 
della generica rotazione θ, sono fornite dalle relazioni: 
𝐺1 =  
𝑑1 ⋅ cos 𝛽1 + 𝜃 
𝑙
2
𝑑1 ⋅ sin 𝛽1 + 𝜃 
  
 
𝐺2 =  
𝑑2 ⋅ cos 𝛽2 + 𝜃 
𝑡2
2
𝑑2 ⋅ sin 𝛽2 + 𝜃 
  
Figura 9.27: 
Significato dei simboli 
utilizzati 




𝐺3 =  




𝑑3 ⋅ sin 𝛽3 + 𝜃 
  
 
Fissando per θ un valore sufficientemente piccolo ed incrementando ad ogni passo la 
rotazione di una quantità pari a θ, è possibile esprimere lo spostamento relativo subito 
dal generico baricentro Gi per passare dalla configurazione corrispondente ad un angolo 
di rotazione  𝑛 − 1 𝜃, a quella relativa ad un angolo 𝑛𝜃. Al passo n-simo avremo: 
 
Δ𝐺𝑖 =  
𝑑𝑖 ⋅ (cos 𝛽𝑖 + 𝑛𝜃 − cos 𝛽𝑖 + (𝑛 − 1)𝜃 
0
𝑑𝑖 ⋅ (sin 𝛽𝑖 + 𝑛𝜃 − sin 𝛽𝑖 + (𝑛 − 1)𝜃 
  
 
Per ogni configurazione ottenuta variando n, è possibile calcolare il moltiplicatore di 
collasso 𝛼0 attraverso l‟applicazione del principio dei lavori virtuali 
 
𝛼0 ⋅   𝑃𝑖 ⋅ 𝛿𝑥 ,𝑖
𝑛
𝑖=1
+  𝑃𝑗 ⋅ 𝛿𝑥 ,𝑗
𝑛+𝑚
𝑗=𝑛+1
 − 𝑃𝑖 ⋅ 𝛿𝑦 ,𝑖
𝑛
𝑖=1




la cui simbologia è stata definita nelle pagine precedenti. 
 
Detta 𝐺𝑥𝑖−𝑛  l‟ascissa del baricentro i-esimo al passo n-esimo e introducendo la 
grandezza 𝑑𝑘  
 
𝑑𝑘 = − 













  , 
 
 spostamento del baricentro del sistema secondo l‟asse x, con segno positivo se discorde 
a x, è possibile costruire la relazione 𝛼0 = 𝑓(𝑑𝑘) passo dopo passo. 
Nota quindi la curva, è possibile proseguire la verifica del cinematismo scelto, seguendo 
la procedura proposta dalla circolare applicativa delle NTC08. 
Questo metodo è facilmente estendibile a un corpo rigido avente una geometria più 
complessa: basterà suddividerlo in un certo numero di parti per le quali si possono 
calcolare facilmente le coordinate dei rispettivi baricentri.  




9.3.2 - Meccanismo I 
Il meccanismo comporta il ribaltamento della facciata attorno all‟asse di rotazione 
orizzontale passante per il bordo inferiore della porta di ingresso. 
 
Figura 9.28: Meccanismo I 
 
In funzione di una rotazione infinitesima 𝜃 imposta alla facciata, si determina il 
corrispondente spostamento 𝑑𝑘  del baricentro della porzione ribaltante. Sono stati 
valutati i pesi delle diversi porzioni di muratura in cui si può idealmente scomporre la 
facciata; sono state considerate anche le azioni verticali trasmesse dalle coperture. In 
corrispondenza di ogni valore di 𝜃 si determina il corrispondente valore 𝛼 del 
moltiplicatore di collasso. Al variare dell‟angolo 𝜃, la geometria del sistema viene 
aggiornata e la nuova configurazione ottenuta diventa quella di partenza del passo 
successivo. La procedura viene ripetuta fino ad ottenere il valore 𝛼 = 0. 
Si determinano le seguenti correlazioni: 
 





















RELAZIONE ANGOLO DI ROTAZIONE  θ - SPOSTAMENTO dk
spostamento dk



































































moltiplicatore di collasso α
REL. ACCELERAZIONE SPETTRALE    a* - M. DI COLLASSO α
accelerazione spettrale …


























 Verifica allo stato limite di danno 
La verifica è da considerarsi soddisfatta se vengono rispettate le seguenti 
limitazioni: 
1. 𝑎0
∗ ≥ 𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 ⋅ 𝑆  L‟accelerazione spettrale di attivazione del 











La condizione risulta non rispettata;; 
2. 𝑎0
∗ ≥ 𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑍 ⋅ 𝛾  L‟accelerazione spettrale di attivazione del 
meccanismo deve risultare superiore all‟accelerazione di picco della 
domanda sismica valutata alla quota Z. Si ha: 
𝑇1 = 0.65 𝑠           (1° periodo di vibrazione dell‟intera struttura nella 
direzione considerata) 
𝑍 = 9.64 𝑚 (altezza rispetto al piano di fondazione del baricentro delle 
linee di vincolo dei blocchi interessati dal meccanismo rispetto alla parte 
restante di struttura) 
𝑆𝑒 𝑇1 = 0.171𝑔 











𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑍 ⋅ 𝛾 = 1.132
𝑚
𝑠2
   
La condizione risulta non rispettata; 
La verifica risulta NON SODDISFATTA. 
NOTA: i valori di 𝑇1 e di 𝛾 sono stati calcolati in base a quanto riportato 
nell‟articolo di Lagormasino et altri – ANIDIS 2007. 
 Verifica allo stato limite di salvaguardia della vita 
La verifica è da considerarsi soddisfatta se vengono rispettate le seguenti 
limitazioni: 
1. 𝑑𝑢
∗ ≥ 𝑆𝐷𝑒(𝑇𝑠)  Si ha: 





∗ = 0.751𝑚 
𝑑𝑢
∗ = 0.301𝑚 
𝑑𝑠







𝑇𝑠 = 2 ⋅ 𝜋 ⋅  
𝑑𝑠∗
𝑎𝑠∗
= 2.330 𝑠𝑒𝑐 
𝑆𝐷𝑒 𝑇𝑠 = 0.167𝑚 
La condizione risulta soddisfatta; 
2. 𝑑𝑢














   Si ha: 
𝑆𝐷𝑒 𝑇1 = 0.005𝑔 















La condizione risulta rispettata; 
La verifica risulta SODDISFATTA. 
  





9.3.3 - Meccanismo II 
Il meccanismo comporta il ribaltamento della facciata attorno all‟asse di rotazione 
orizzontale passante per il bordo superiore della porta di ingresso. 
 
Figura 9.29:Meccanismo II 
 



























RELAZIONE ANGOLO DI ROTAZIONE  θ - SPOSTAMENTO dk
spostamento dk







































































moltiplicatore di collasso α
REL. ACCELERAZIONE SPETTRALE    a* - M. DI COLLASSO α
accelerazione spettrale a*



























 Verifica allo stato limite di danno 
La verifica è da considerarsi soddisfatta se vengono rispettate le seguenti 
limitazioni: 
1. 𝑎0
∗ ≥ 𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 ⋅ 𝑆  L‟accelerazione spettrale di attivazione del 











La condizione risulta rispettata; 
2. 𝑎0
∗ ≥ 𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑍 ⋅ 𝛾  L‟accelerazione spettrale di attivazione del 
meccanismo deve risultare superiore all‟accelerazione di picco della 
domanda sismica valutata alla quota Z. Si ha: 
𝑇1 = 0.65 𝑠           (1° periodo di vibrazione dell‟intera struttura nella 
direzione considerata) 
𝑍 = 10.67 𝑚 (altezza rispetto al piano di fondazione del baricentro delle 
linee di vincolo dei blocchi interessati dal meccanismo rispetto alla parte 
restante di struttura) 
𝑆𝑒 𝑇1 = 0.171𝑔 











𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑍 ⋅ 𝛾 = 1.253
𝑚
𝑠2
   
La condizione risulta non rispettata; 
La verifica risulta NON SODDISFATTA. 
 
 
 Verifica allo stato limite di salvaguardia della vita 
La verifica è da considerarsi soddisfatta se vengono rispettate le seguenti 
limitazioni: 
1. 𝑑𝑢
∗ ≥ 𝑆𝐷𝑒(𝑇𝑠)  Si ha: 





∗ = 0.619𝑚 
𝑑𝑢
∗ = 0.247𝑚 
𝑑𝑠







𝑇𝑠 = 2 ⋅ 𝜋 ⋅  
𝑑𝑠∗
𝑎𝑠∗
= 1.929 𝑠𝑒𝑐 
𝑆𝐷𝑒 𝑇𝑠 = 0.137𝑚 
La condizione risulta rispettata; 
2. 𝑑𝑢














   Si ha: 
𝑆𝐷𝑒 𝑇1 = 0.005𝑔 















La condizione risulta rispettata; 
La verifica risulta SODDISFATTA. 
  





9.3.4 - Meccanismo III 
Il meccanismo comporta il ribaltamento della facciata attorno all‟asse di rotazione 
orizzontale passante per il bordo inferiore della finestra di sommità della facciata. 
 
Figura 9.30: Meccanismo III 
 




























RELAZIONE ANGOLO DI ROTAZIONE  θ - SPOSTAMENTO dk
spostamento dk


































































moltiplicatore di collasso α
REL. ACCELERAZIONE SPETTRALE    a* - M. DI COLLASSO α
accelerazione spettrale …


























 Verifica allo stato limite di danno 
La verifica è da considerarsi soddisfatta se vengono rispettate le seguenti 
limitazioni: 
1. 𝑎0
∗ ≥ 𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 ⋅ 𝑆  L‟accelerazione spettrale di attivazione del 











La condizione risulta rispettata; 
2. 𝑎0
∗ ≥ 𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑍 ⋅ 𝛾  L‟accelerazione spettrale di attivazione del 
meccanismo deve risultare superiore all‟accelerazione di picco della 
domanda sismica valutata alla quota Z. Si ha: 
𝑇1 = 0.65 𝑠           (1° periodo di vibrazione dell‟intera struttura nella 
direzione considerata) 
𝑍 = 12.36 𝑚 (altezza rispetto al piano di fondazione del baricentro delle 
linee di vincolo dei blocchi interessati dal meccanismo rispetto alla parte 
restante di struttura) 
𝑆𝑒 𝑇1 = 0.171𝑔 











𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑍 ⋅ 𝛾 = 1.452
𝑚
𝑠2
   
La condizione risulta non rispettata; 
La verifica risulta NON SODDISFATTA; 
 
 
 Verifica allo stato limite di salvaguardia della vita 
La verifica è da considerarsi soddisfatta se vengono rispettate le seguenti 
limitazioni: 
1. 𝑑𝑢
∗ ≥ 𝑆𝐷𝑒(𝑇𝑠)  Si ha: 





∗ = 0.425𝑚 
𝑑𝑢
∗ = 0.170𝑚 
𝑑𝑠







𝑇𝑠 = 2 ⋅ 𝜋 ⋅  
𝑑𝑠∗
𝑎𝑠∗
= 1.552 𝑠𝑒𝑐 
𝑆𝐷𝑒 𝑇𝑠 = 0.108𝑚 
La condizione risulta rispettata; 
2. 𝑑𝑢














   Si ha: 
𝑆𝐷𝑒 𝑇1 = 0.005𝑔 















La condizione risulta non rispettata; 
La verifica risulta NON SODDISFATTA. 
  





9.3.5 - Meccanismo IV 
Il meccanismo comporta il ribaltamento della facciata attorno all‟asse di rotazione 
orizzontale passante per il bordo superiore della finestra di sommità della facciata. 
 
Figura 9.31: Meccanismo IV 
 



























RELAZIONE ANGOLO DI ROTAZIONE  θ - SPOSTAMENTO dk
spostamento dk






































spostamento dk in cm
































moltiplicatore di collasso α
REL. ACCELERAZIONE SPETTRALE    a* - M. DI COLLASSO α
accelerazione spettrale a*





























 Verifica allo stato limite di danno 
La verifica è da considerarsi soddisfatta se vengono rispettate le seguenti 
limitazioni: 
1. 𝑎0
∗ ≥ 𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 ⋅ 𝑆  L‟accelerazione spettrale di attivazione del 











La condizione risulta rispettata; 
2. 𝑎0
∗ ≥ 𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑍 ⋅ 𝛾  L‟accelerazione spettrale di attivazione del 
meccanismo deve risultare superiore all‟accelerazione di picco della 
domanda sismica valutata alla quota Z. Si ha: 
𝑇1 = 0.65 𝑠           (1° periodo di vibrazione dell‟intera struttura nella 
direzione considerata) 
𝑍 = 13.10 𝑚 (altezza rispetto al piano di fondazione del baricentro delle 
linee di vincolo dei blocchi interessati dal meccanismo rispetto alla parte 
restante di struttura) 
𝑆𝑒 𝑇1 = 0.171𝑔 











𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑍 ⋅ 𝛾 = 1.539
𝑚
𝑠2
   
La condizione risulta rispettata; 
La verifica risulta SODDISFATTA; 
 
 
 Verifica allo stato limite di salvaguardia della vita 
La verifica è da considerarsi soddisfatta se vengono rispettate le seguenti 
limitazioni: 
1. 𝑑𝑢
∗ ≥ 𝑆𝐷𝑒(𝑇𝑠)  Si ha: 





∗ = 0.313𝑚 
𝑑𝑢
∗ = 0.125𝑚 
𝑑𝑠







𝑇𝑠 = 2 ⋅ 𝜋 ⋅  
𝑑𝑠∗
𝑎𝑠∗
= 0.745 𝑠𝑒𝑐 
𝑆𝐷𝑒 𝑇𝑠 = 0.049𝑚 
La condizione risulta rispettata; 
2. 𝑑𝑢














   Si ha: 
𝑆𝐷𝑒 𝑇1 = 0.005𝑔 















La condizione risulta non rispettata; 
La verifica risulta NON SODDISFATTA. 
 
Osservazione: 
Relativamente al meccanismo IV, l‟apparente incongruenza dovuta al fatto che la 
verifica allo SLD risulti soddisfatta nonostante non lo sia quella allo SLV, può essere 
spiegata analizzando il grafico a*-d*: infatti, a parità di 𝑎0
∗ , maggiore è la rapidità con 
cui la curva tende a decrescere, minori saranno i valori degli spostamenti ultimi 𝑑𝑢
∗  
ottenuti; viceversa, se la decrescita è più lenta,si otterranno valori di 𝑑𝑢
∗  maggiori. 
Poiché la verifica allo SLD dipende dal valore di 𝑎0
∗  e non da 𝑑𝑢
∗  , ne risulta che questa 
può essere soddisfatta anche nel caso in cui non lo sia quella allo SLV. 
  




9.4 - Meccanismo di collasso del macroelemento “arcata longitudinale” 
Per il macroelemento in esame, il meccanismo di collasso più probabile è quello a cui 
corrisponde la rotazione delle colonne alla base ed una corrispondente traslazione della 
parte sovrastante le arcate, considerata come un blocco rigido. Una volta espressi i 
parametri degli spostamenti dei vari blocchi rigidi in funzione della rotazione 𝜃, è 




Con riferimento alle grandezze geometriche e ai carichi applicati al cinematismo, 
dall‟equazione 
𝛼0 ⋅   𝑃𝑖 ⋅ 𝛿𝑥 ,𝑖
𝑛
𝑖=1 +  𝑃𝑗 ⋅ 𝛿𝑥 ,𝑗
𝑛+𝑚
𝑗=𝑛+1  −  𝑃𝑖 ⋅ 𝛿𝑦 ,𝑖
𝑛
𝑖=1 −  𝐹𝑕 ⋅ 𝛿𝑕 = 𝐿𝑓𝑖
𝑜
𝑕=1           
(C8A.4.1) 
è stato dedotto il valore del moltiplicatore di collasso associato al meccanismo in esame. 
Esso vale: 
𝛼0 = 0,197 
La massa partecipante al cinematismo è  
𝑀∗ =




𝑔⋅ 𝑃𝑖 ⋅𝛿𝑥 ,𝑖
2𝑛+𝑚
𝑖=1
          (C8A.4.3) 
ed ha valore pari a: 
𝑀∗ = 179,017 𝑀𝑔 








𝑒∗ = 0,9785 




















= 0,149 ⋅ 𝑔 
La verifica allo stato limite di salvaguardia della vita (SLV) risulta soddisfatta se: 
𝑎0
∗ ≥
𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅  ⋅𝑆
𝑞
          (C8A.4.9) 
dove 
𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 = 10% = 0.225 ⋅ 𝑔 
e 
𝑆 = 1,3 
𝑞 = 2 
Risulta quindi: 
0,149 ⋅ 𝑔 ≥ 0.146 ⋅ 𝑔 
La verifica risulta SODDISFATTA. 
  




9.5 - Meccanismo di collasso del macroelemento “parete laterale” 
Per il macroelemento in esame, il meccanismo di collasso più probabile è quello in cui 
si ha la rotazione di un cuneo rigido di muratura, attorno ad un asse orizzontale passante 
per la base di essa. Per l‟angolo 𝛽 del vertice inferiore del cuneo sono stati utilizzati i 
valori di 30° e 25°. 
Una volta espressi i parametri degli spostamenti dei vari blocchi rigidi in funzione della 
rotazione 𝜃 del cuneo, è possibile applicare la seguente procedura di verifica, in 




Meccanismo I: Angolo β=30° 
In funzione delle grandezze geometriche e dei carichi applicati, è stato dedotto il valore 
del moltiplicatore di collasso associato al meccanismo in esame. Esso vale: 
𝛼0 = 0,289 
La massa partecipante al cinematismo è  
𝑀∗ = 19,31 𝑀𝑔 
La frazione di massa partecipante al meccanismo assume il valore 
𝑒∗ = 1 





= 0,214 ⋅ 𝑔 
La verifica allo stato limite di salvaguardia della vita (SLV) risulta soddisfatta se: 
𝑎0
∗ ≥
𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅  ⋅𝑆
𝑞
          (C8A.4.9) 
dove 
𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 = 10% = 0.225 ⋅ 𝑔 





𝑆 = 1,3 
𝑞 = 2 
Risulta quindi: 
0,214 ⋅ 𝑔 ≥ 0.146 ⋅ 𝑔 
La verifica risulta soddisfatta. 
 
Meccanismo II: Angolo β=25° 
In maniera analoga si deducono: 
𝛼0 = 0,233 
𝑀∗ = 15,59 𝑀𝑔 





= 0,173 ⋅ 𝑔 
Risulta quindi: 
0,173 ⋅ 𝑔 ≥ 0.146 ⋅ 𝑔 
La verifica risulta SODDISFATTA. 
  




9.6 - Meccanismi  di collasso del macroelemento “arco trionfale” 
L‟analisi dei risultati ottenuti dalla modellazione agli elementi finiti, ha evidenziato 
come il funzionamento del sistema costituito dalle tre arcate (arco principale con archi 
minori ai fianchi)  possa essere ricondotto al caso di arco singolo, per il quale esistono 
delle procedure molto rapide per la determinazione del moltiplicatore di collasso 𝛼0 
corrispondente ad una prestabilita configurazione delle cerniere di rotazione 
caratterizzanti il meccanismo (Lagomarsino, Sicurezza e conservazione delle chiese…) 
Questo comportamento risulta evidente dalla figura 9.34 di seguito riportata, mostrante 
la disposizione delle linee isostatiche dell‟arco trionfale. 
 
 
Figura 9.34: Linee isostatiche dell‟arco trionfale. Il flusso delle tensioni tende ad individuare un comportamento ad 
arco semplice 
 
Come si può notare, il flusso delle tensioni tende a scaricarsi in corrispondenza delle 
zone laterali del macroelemento; in corrispondenza delle due arcate minori, si ha un 
funzionamento locale ad arco, che sembra rivestire un ruolo secondario nella 
caratterizzazione statica dell‟elemento. La particolare concentrazione di tensioni in 
corrispondenza della testa delle colonne è dovuta alla loro schematizzazione nel 
modello (elementi di tipo “frame”). 
L‟immagine seguente mostra una elaborazione delle linee isostatiche, che evidenzia il 
sostanziale comportamento ad arco unico del macroelemento: 





Figura 9.35: Comportamento ad arco unico evidenziato dal modello numerico 
 
E‟ stato quindi possibile ricondurre lo studio delle catene cinematiche del macrolemento 
in esame, a quello di un arco trionfale semplificato: 
 
Figura 9.36: Schema di cinematismo tipo dell‟arco trionfale 
 
Assegnando una rotazione arbitraria 𝜃1attorno ad A, si ottengono gli spostamenti dei 
baricentri dei blocchi rigidi costituenti la catena cinematica prefissata. 
 E‟ possibile ricavare le relazioni: 
 
𝜃2 = 𝜃1 ⋅
 𝑌𝐵 − 𝑌𝐴 ⋅  𝑋𝐶 − 𝑋𝐷 +  𝑌𝐶 − 𝑌𝐷 ⋅ (𝑋𝐴 − 𝑋𝐵)
 𝑌𝐵 − 𝑌𝐶 ⋅  𝑋𝐶 − 𝑋𝐷 +  𝑌𝐶 − 𝑌𝐷 ⋅ (𝑋𝐶 − 𝑋𝐵)
 
 




𝜃3 = 𝜃1 ⋅
 𝑌𝐵 − 𝑌𝐴 ⋅  𝑋𝐶 − 𝑋𝐵 +  𝑌𝐶 − 𝑌𝐵 ⋅ (𝑋𝐴 − 𝑋𝐵)
 𝑌𝐷 − 𝑌𝐶 ⋅  𝑋𝐵 − 𝑋𝐶 +  𝑌𝐵 − 𝑌𝐶 ⋅ (𝑋𝐶 − 𝑋𝐷)
 
 
a cui corrispondono i seguenti spostamenti dei baricentri: 
 
Δ𝑋1 = 𝜃1 ⋅ (𝑌𝐴 − 𝑌1) 
Δ𝑌1 = 𝜃1 ⋅ (𝑋1 − 𝑋𝐴) 
Δ𝑋2 = 𝜃1 ⋅  𝑌𝐴 − 𝑌𝐵 + 𝜃2 ⋅  𝑌𝐵 − 𝑌2  
Δ𝑌2 = 𝜃1 ⋅  𝑋𝐵 − 𝑋𝐴 + 𝜃2 ⋅ (𝑋2 − 𝑋𝐵) 
Δ𝑋3 = 𝜃3 ⋅ (𝑌𝐷 − 𝑌3) 
Δ𝑌3 = 𝜃3 ⋅ (𝑋3 − 𝑋𝐷) 
 
Per il macroelemento in esame sono stati considerati 4 diversi meccanismi: 
 
 
Figura 9.37: Meccanismo I 
 
 
Figura 9.38: Meccanismo II 
 





Figura 9.39: Meccanismo III 
 
 
Figura 9.40: Meccanismo IV 
 
Con riferimento alle grandezze geometriche e ai carichi applicati, dall‟equazione 
𝛼0 ⋅   𝑃𝑖 ⋅ 𝛿𝑥 ,𝑖
𝑛
𝑖=1 +  𝑃𝑗 ⋅ 𝛿𝑥 ,𝑗
𝑛+𝑚
𝑗=𝑛+1  −  𝑃𝑖 ⋅ 𝛿𝑦 ,𝑖
𝑛
𝑖=1 −  𝐹𝑕 ⋅ 𝛿𝑕 = 𝐿𝑓𝑖
𝑜
𝑕=1           
(C8A.4.1) 
è stato dedotto il valore del moltiplicatore di collasso associato ciascuno dei 4 
meccanismi: 
Moltiplicatori di collasso α0 
I II III IV 
1,034 1,251 0,652 0,791 
Tabella 9.A 
 
Tra i meccanismi proposti, quello che si attiva per un valore più basso dell‟azione 
sismica è il III, a cui corrisponde il valore 
𝛼0 = 0,652 




La massa partecipante al cinematismo ha valore  
𝑀∗ = 122,741𝑀𝑔 
La frazione di massa partecipante al meccanismo è pari a 
𝑒∗ = 0,964 





= 0,501 ⋅ 𝑔 
La verifica allo stato limite di salvaguardia della vita (SLV) risulta soddisfatta se è 
rispettata la condizione: 
𝑎0
∗ ≥
𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅  ⋅𝑆
𝑞
          (C8A.4.9) 
dove 
𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 = 10% = 0.225 ⋅ 𝑔 
e 
𝑆 = 1,3  ;   𝑞 = 2 
Si ottiene quindi: 
0,501 ⋅ 𝑔 ≥ 0.146 ⋅ 𝑔 
La verifica risulta SODDISFATTA. 
I meccanismi rimanenti risultano quindi automaticamente verificati. 
  




9.7 - Meccanismo  di collasso del macroelemento “abside” 
Il cinematismo di collasso che si verifica negli absidi circolari consiste nella rotazione 
di  parte del cilindro murario attorno ad un asse orizzontale; il volume solido interessato 
dal meccanismo è individuato tracciando un piano inclinato di 30° , a partire dalla 
sommità dell‟ abside. Risulta in tal modo anche determinata la posizione dell‟asse 
orizzontale di rotazione.  
 
Figura 9.41: Meccanismo di collasso dell‟abside 
 
Applicando il principio dei lavori virtuali è stato ottenuto un valore del moltiplicatore di 
collasso pari a: 
𝛼0 = 0,254 
La massa partecipante al cinematismo è  
𝑀∗ = 57,132 𝑀𝑔 
La frazione di massa partecipante al meccanismo è  
𝑒∗ = 0,980 





= 0,192 ⋅ 𝑔 
Poiché il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una certa 
quota, si deve tener conto del fatto che l‟accelerazione assoluta alla quota della porzione 
di edificio interessata dal cinematismo è in genere amplificata rispetto a quella al suolo. 
Per la verifica allo SLV di questo meccanismo è quindi necessario controllare che siano 
rispettate le seguenti relazioni: 
  






𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅  ⋅𝑆
𝑞
          (C8A.4.9) 
dove  𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 = 10% = 0.225 ⋅ 𝑔 e 𝑆 = 1,3  ;   𝑞 = 2 
Risulta quindi:   0,192 ⋅ 𝑔 ≥ 0.146 ⋅ 𝑔. 
 
2. Posti 𝑇1 = 0,07 ⋅ 𝐻
3
4 e 𝛾 = 1,1 (rispettivamente: primo periodo di 
vibrazione dell‟intera struttura nella direzione considerata; coefficiente di 
partecipazione modale ( Lagomarsino et altri – ANIDIS 2007)) deve 
essere rispettata la condizione: 
𝑎0
∗ ≥
𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑧 ⋅ 𝛾
𝑞
 
dove 𝜓 𝑧 =
𝑧
𝐻
 , con 𝑧 = 9,55𝑚 (posizione del baricentro delle linee di 
vincolo tra i blocchi interessati dal meccanismo e la restante porzione di 
struttura) e 𝐻 = 11,79𝑚 (altezza della quota di gronda (Lagormasino et 
altri – ANIDIS 2007)); 𝑞 = 2 
Si ottiene: 
0,192 ⋅ 𝑔 ≥ 0,239 ⋅ 𝑔 
La condizione non è rispettata. 
La verifica risulta NON SODDISFATTA. 




9.8 - Meccanismi  di collasso del macroelemento “torre campanaria” 
Il macroelemento campanile presenta aperture diffuse sul perimetro. Non è isolato dal 
corpo della pieve, ma ha invece in comune con essa due lati alle quote inferiori. 
 Il testo “LE CHIESE E IL TERREMOTO” fornisce utili indicazioni per 
l‟identificazione dei meccanismi di collasso compatibili con il caso oggetto di studio. 
 In particolare, sono riconducibili alla tipologia di campanile in esame, quei meccanismi 
caratterizzati da una rotazione verso l‟esterno della parte superiore della torre 
campanaria dovuta ad azioni fuori piano, con formazione di una cerniera cilindrica ad 
asse orizzontale che può essere localizzata in corrispondenza delle zone in cui le pareti 
del campanile cessano di essere in comune con quelle della chiesa(cinematismi I, II). 
Un altro possibile meccanismo di collasso (III) prevede la rotazione attorno ad un punto 
di cerniera posto su una angolata, individuato da un piano inclinato di 30° rispetto alla 
verticale e non secante le porzioni del campanile in comune con la chiesa.  
I meccanismi individuati sono mostrati nelle figure seguenti: 
 
Figura 9.42: Meccanismo I del campanile – rotazione attorno allo spigolo del transetto 
 
 
Figura 9.43: Meccanismo II del campanile – rotazione attorno allo spigolo della parete laterale sx  





Figura 9.44: Meccanismo III del campanile: rotazione attorno ad un punto dello spigolo 
 
Possiamo escludere a priori la presenza di quei meccanismi che prevedono la rotazione 
verso l‟esterno di una o più angolate nella parte superiore del campanile in quanto essa 
presenta diffusi incatenamenti. 
 
Meccanismo I: angolo del meccanismo = 45° 
Dall‟applicazione del principio dei lavori virtuali è stato ottenuto un valore del 
moltiplicatore di collasso pari a: 
𝛼0 = 0,209 
La massa partecipante al cinematismo è  
𝑀∗ = 175,48 𝑀𝑔 
La frazione di massa partecipante al meccanismo è  
𝑒∗ = 0,985 





= 0,157 ⋅ 𝑔 
Il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una certa quota: 
procedendo in maniera analoga a quanto visto nel caso dell‟abside, per la verifica allo 




𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅  ⋅𝑆
𝑞
          (C8A.4.9) 
dove  𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 = 10% = 0.225 ⋅ 𝑔 e 𝑆 = 1,3  ;   𝑞 = 2 
Risulta quindi:   0,157 ⋅ 𝑔 ≥ 0.146 ⋅ 𝑔. 
La condizione è quindi rispettata. 
 




2. Posti 𝑇1 = 0,04 ⋅ 𝐻 e 𝛾 = 1,5 (rispettivamente: primo periodo di 
vibrazione dell‟intera struttura nella direzione considerata; coefficiente di 
partecipazione modale ( Lagomarsino et altri – ANIDIS 2007)) deve 
essere rispettata la condizione: 
𝑎0
∗ ≥
𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑧 ⋅ 𝛾
𝑞
 
dove 𝜓 𝑧 =
𝑧
𝐻
 , con 𝑧 = 16,36𝑚 (posizione del baricentro delle linee di 
vincolo tra i blocchi interessati dal meccanismo e la restante porzione di 
struttura) e 𝐻 = 30,33𝑚 (altezza della quota di gronda (Lagormasino et 
altri – ANIDIS 2007)); 𝑞 = 2 
Si ottiene: 
0,157 ⋅ 𝑔 ≥ 0,09 ⋅ 𝑔 
La condizione è rispettata. 
La verifica risulta SODDISFATTA. 
 
Meccanismo II: angolo del meccanismo = 45° 
Il valore del moltiplicatore di collasso del cinematismo è: 
𝛼0 = 0,165 
La massa partecipante al cinematismo è  
𝑀∗ = 270,90 𝑀𝑔 
La frazione di massa partecipante al meccanismo è  
𝑒∗ = 0,972 





= 0,126 ⋅ 𝑔 
Anche questo meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una 
certa quota: procedendo in maniera analoga a quanto visto per il meccanismo I si hanno 
le seguenti relazioni da verificare: 
1. 𝑎0
∗ ≥
𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅  ⋅𝑆
𝑞
          (C8A.4.9) 
dove  𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 = 10% = 0.225 ⋅ 𝑔 e 𝑆 = 1,3  ;   𝑞 = 2 
Risulta quindi non rispettata la condizione:   0,126 ⋅ 𝑔 ≥ 0.146 ⋅ 𝑔. 
 




2. Posti 𝑇1 = 0,04 ⋅ 𝐻 e 𝛾 = 1,5 (rispettivamente: primo periodo di 
vibrazione dell‟intera struttura nella direzione considerata; coefficiente di 




𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑧 ⋅ 𝛾
𝑞
 
dove 𝜓 𝑧 =
𝑧
𝐻
 , con 𝑧 = 11,79𝑚 (posizione del baricentro delle linee di 
vincolo tra i blocchi interessati dal meccanismo e la restante porzione di 
struttura) e 𝐻 = 30,33𝑚 (altezza della quota di gronda); 
 𝑞 = 2 
Si ottiene: 
0,126 ⋅ 𝑔 ≥ 0,07 ⋅ 𝑔 
La condizione è rispettata. 
Nel complesso, la verifica risulta NON SODDISFATTA. 
 
Meccanismo III: angolo del meccanismo = 30° 
Il valore del moltiplicatore di collasso del cinematismo è: 
𝛼0 = 0,203 
La massa partecipante al cinematismo è  
𝑀∗ = 214,48 𝑀𝑔 
La frazione di massa partecipante al meccanismo è  
𝑒∗ = 0,987 





= 0,152 ⋅ 𝑔 
Anche questo meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una 
certa quota: procedendo in maniera analoga a quanto visto per il meccanismo I si hanno 
le seguenti relazioni da verificare: 
1. 𝑎0
∗ ≥
𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅  ⋅𝑆
𝑞
          (C8A.4.9) 
dove  𝑎𝑔 𝑃𝑉𝑅 = 10% = 0.225 ⋅ 𝑔 e 𝑆 = 1,3  ;   𝑞 = 2 
Risulta quindi rispettata la condizione:   0,152 ⋅ 𝑔 ≥ 0.146 ⋅ 𝑔. 
 




2. Posti 𝑇1 = 0,04 ⋅ 𝐻 e 𝛾 = 1,5 (rispettivamente: primo periodo di 
vibrazione dell‟intera struttura nella direzione considerata; coefficiente di 




𝑆𝑒 𝑇1 ⋅ 𝜓 𝑧 ⋅ 𝛾
𝑞
 
dove 𝜓 𝑧 =
𝑧
𝐻
 , con 𝑧 = 8,77𝑚 (posizione del baricentro delle linee di 
vincolo tra i blocchi interessati dal meccanismo e la restante porzione di 
struttura) e 𝐻 = 30,33𝑚 (altezza della quota di gronda (Lagormasino)); 
𝑞 = 2 
Si ottiene: 
0,152 ⋅ 𝑔 ≥ 0,05 ⋅ 𝑔 
La condizione è rispettata. 
La verifica risulta SODDISFATTA. 
  




9.9 - Tabella di sintesi 
I risultati ottenuti conducendo le verifiche nei confronti dei diversi tipi di meccanismo 






































































 Tabella 9.B 
 







10 – Valutazione degli spostamenti 
10.1 - Premessa 
La determinazione degli spostamenti strutturali in presenza del sisma è di vitale 
importanza ai fini della individuazione di potenziali situazioni di pericolo, connesse ad 
episodi di possibile martellamento
8
 e di perdita di appoggio degli elementi strutturali. 
Nel caso in esame, i rischi di martellamento sono estremamente elevati a causa della 
presenza dei due edifici limitrofi costruiti in aderenza alla struttura principale,  quasi 
certamente sprovvisti di elementi di connessione che abbiano la funzione di renderne 
solidali, nello spostamento, i punti di contatto. 
Anche il rischio di perdita di appoggio delle capriate è reale in quanto, da indagini 
svolte presso l‟Archivio della Soprintendenza di Lucca, non è emersa alcuna 
informazione attestante la presenza di elementi di connessione tra queste e le pareti 
murarie, in grado di garantire un vincolo sufficiente ad impedire lo sfilamento. 
In questo capitolo, si è cercato di analizzare le due situazioni di pericolo sopra descritte, 
quantificando il valore degli spostamenti relativi in caso di sisma e confrontando questi 
ultimi con le disponibilità offerte dalle strutture. 
 
Il DM 14 gennaio 2008 indica al punto 7.3.3.3 la metodologia da impiegare per valutare 
i massimi spostamenti previsti in caso di sisma: 
Gli spostamenti  dE della struttura sotto l’azione sismica di progetto allo SLV si 
ottengono moltiplicando peri il fattore μd i valori dEe ottenuti dall’analisi lineare, 
dinamica o statica, secondo l’espressione seguente: 
𝑑𝐸 = ±𝜇𝑑 ⋅ 𝑑𝐸𝑒  
dove   
                                                                   𝜇𝑑 = 𝑞                                      se    𝑇1 ≥ 𝑇𝐶  
                                                 
8
 Nel campo dell‟Ingegneria sismica si parla di martellamento riferendoci  a quel fenomeno che può 
verificarsi durante un evento sismico violento, quando il giunto tecnico  fra due corpi di fabbrica contigui 
non ha dimensioni sufficientemente ampie affinché le strutture possano muoversi senza toccarsi, 
provocando così il mutuo urtarsi dei due elementi (martellamento) che si lesionano a vicenda.   




                                                       𝜇𝑑 = 1 +  𝑞 − 1 ⋅
𝑇𝐶
𝑇1
                        se   𝑇1 < 𝑇𝑐  
In ogni caso,   𝜇𝑑 ≤ 5𝑞 − 4 
Il procedimento indicato è equivalente a modificare le ordinate dello spettro di risposta 
in accelerazione orizzontale di progetto allo SLV (figura 6.3), moltiplicandole per il 
coefficiente μd , valutato in accordo al corrispondente periodo 𝑇. In altri termini, si è 
passati da uno spettro di progetto ad uno elastico (figura 10.1). 
 Lo spettro Se
*
(T) è stato poi inserito nel codice di calcolo SAP2000, procedendo in 
maniera distinta per la determinazione degli spostamenti relativi massimi nelle 
situazioni di martellamento e di perdita d‟appoggio delle capriate. 
 























periodo di vibrazione T [s]
Spettro di risposta (Se
*) di accelerazione orizzontale 
utilizzato per valutare gli spostamenti allo stato limite SLV
Se* [g]




10.2 - Spostamenti relativi massimi (martellamento) 
In corrispondenza delle interfacce tra la chiesa e gli edifici contigui, sono stati rilevati i 
massimi valori assoluti degli spostamenti 
corrispondenti a due modelli distinti: nel 
primo è presente la sola pieve 
(MODELLO 2), mentre nel secondo 
sono presenti i soli edifici annessi 
(MODELLO 4); essi sono poi stati 
sommati assieme, ottenendo il valore 
massimo dello spostamento relativo che 
si verifica in presenza di martellamento 
per la direzione considerata. 
 
Nella figure 10.2 e 10.3 sono mostrate le 
regioni di interfaccia tra i vari corpi di 
fabbrica: le aree di interferenza relative 
all‟edificio adibito ad abitazione  (edificio B) 
sono mostrate in rosso, mentre in verde sono 
indicate quelle relative alla canonica (edificio 
A). Gli spostamenti controllati sono stati 
quelli in corrispondenza dei quali è possibile 
il verificarsi di una situazione di potenziale 
martellamento, e cioè: 
 U2 per quanto riguarda l‟analisi 
dell‟interazione tra l‟edificio B e la 
pieve; 
  U1 ed U2 per quanto riguarda, 
invece, l‟edificio A. 
Non si è resa necessaria la valutazione dello spostamento U1 relativamente allo studio 
dell‟interazione tra l‟edificio B e la pieve, in quanto ad esso non corrispondono 
fenomeni di martellamento compatibili con la geometria strutturale. 
Figura 10.2 
Figura 10.3 




Al contrario, è stato necessario valutare gli spostamenti U1 ed U2 per ciò che riguarda 
l‟interazione tra la pieve e l‟edificio A, in quanto essa si sviluppa secondo due piani 
mutuamente ortogonali (come mostrato dai tratti in colore verde nelle figure 10.2 e 
10.3). 
I valori massimi degli spostamenti, ottenuti dai vari modelli, sono sintetizzati nella 









La somma dei valori massimi sopra riportati, conduce alla determinazione dei valori 









I valori ottenuti mostrano quanto il rischio di martellamento sia concreto e come quindi 
sia auspicabile intervenire : 
 realizzando un giunto sismico a tutta altezza, da formarsi in corrispondenza delle 
zone di rischio sopra determinate, e di ampiezza tale da consentire ai due corpi di 
fabbrica limitrofi di poter oscillare senza urtarsi; 
  







EDIFICIO U1 (cm) U2 (cm) 
A 5,72 6,59 
B / 3,97 
PIEVE 5,73 5,85 
Tabella 10.A 








FABBRICA U1 (cm) U2 (cm) 
PIEVE - EDIFICIO A 11,45 12,44 
PIEVE - EDIFICIO B / 9,82 
Tabella 10.B 




 oppure solidarizzando i vari corpi di fabbrica, in modo da eliminarne i mutui 
spostamenti. Va ricordato che, agendo a  questo modo,  il comportamento 
dinamico della struttura tenderà ad avvicinarsi a quello previsto dal MODELLO-
1  
10. 3 - Spostamenti relativi degli appoggi delle capriate della navata 
centrale 
Per determinare il valore massimo dello spostamento relativo ( dr ) tra gli appoggi delle 
capriate, si è  utilizzato un espediente, resosi necessario per superare un limite intrinseco 
al metodo di analisi. Infatti, l‟analisi 
modale con spettro di risposta fornisce, per 
ciascun punto, il valore massimo dello 
spostamento che ci si può attendere in 
presenza di sisma nella direzione 
considerata, ma non è in grado di indicare 
direttamente l‟entità del mutuo 
spostamento che si determina tra due punti. 
Sommare assieme i valori massimi che il 
modello ci fornisce direttamente (alla 
stessa maniera secondo cui si è proceduto 
nel paragrafo precedente) si rivelerebbe, 
nel caso in esame, eccessivamente 
cautelativo.  
Per ovviare al problema, sono state inserite delle aste fittizie che uniscono quei nodi del 
modello sui quali appoggiano le capriate (in rosso, in fig. 10.4); le aste inserite hanno 
massa nulla e rigidezze trascurabili rispetto a quelle degli elementi strutturali presenti, 
in modo tale da non influenzare, neppure marginalmente, il comportamento dinamico 
della struttura. Dalla lettura del valore dello sforzo normale massimo presente in 
ciascuna asta, valutato allo stato limite SLV (spostamenti U2), è stato possibile risalire 
al massimo valore dello spostamento relativo dr cercato. 
I parametri geometrico-inerziali dell‟asta tipo utilizzata sono riportati nella tabella 10.C: 
  
Figura 10.4 














L‟asta maggiormente sollecitata a sforzo normale, nella combinazione allo SLV 




Conoscendo la lunghezza l0 dell‟asta in situazione in deformata, è quindi possibile 







PARAMETRI DELLE ASTE FITTIZIE 
NOME ASTA   DISTANZIATORE 
DIAMETRO   10 mm 
AREA     78,5 mm
2 
MOMENTO DI INERZIA 490 mm4 





MASSA     0 Kg/m3 
Tabella 10.C 















Lo spostamento relativo massimo richiesto è quindi di 50mm. Non si conosce con 
precisione il valore massimo di spostamento che i punti di appoggio delle capriate 
possono sostenere senza rischio di collasso strutturale; è quindi consigliabile ricorrere 
ad una valutazione più accurata in situ, allestendo ponteggi per accedere agli appoggi e 
verificarne la capacità di spostamento. Se questa dovesse risultare insufficiente, si può 
intervenire realizzando una connessione capriate-muratura efficace. 
 
ALLUNGAMENTO ΔL DELL'ASTA 4 
COMBINAZIONE COMBO-SLV-SU2 
LUNGHEZZA l0 825 cm 















Le analisi condotte nell‟ambito di questa tesi, hanno consentito di individuare gli aspetti 
caratteristici del comportamento statico della Pieve in presenza di sisma. 
 
A livello globale, è emerso come la presenza degli edifici A e B, costruiti a fianco della 
struttura, possa determinare l‟insorgenza di fenomeni di martellamento. Le possibili 
soluzioni da prendere in considerazione per questo genere di problematica, sono quelle  
già anticipate nel capitolo 10: 
 realizzare un giunto sismico a tutta altezza, in corrispondenza delle zone in cui i 
setti murari degli edifici A e B sono in contatto con le pareti della chiesa, di 
ampiezza superiore ai 15-20cm, in modo da consentire ai corpi di fabbrica 
limitrofi di poter oscillare senza urtarsi; la NTC08, al punto 7.2.2, fissa i criteri 
generali per il dimensionamento del giunto sismico, indicando come limite 
inferiore un valore pari a 𝑑 =
𝐻
100
⋅ 𝛼, con 𝛼 =
𝑎𝑔 ⋅𝑆
0.5⋅𝑔
≤ 1, con 𝐻 altezza massima 
dei punti di contatto, misurata dalla fondazione, e 𝑎𝑔  valore di accelerazione  
corrispondente allo SLV. Nel caso in esame, ponendo 𝐻 = 14𝑚,   𝛼 = 1, si 
ottiene una distanza minima pari a 𝑑 = 14𝑐𝑚. Pertanto, la misura consigliata è 
ragionevole. 
 rendere solidali i vari corpi di fabbrica, in modo da eliminare gli spostamenti 
relativi. Il comportamento globale tende ad essere quello individuato dal 
modello 1. Questa procedura comporta un intervento meno invasivo rispetto al 
caso precedente, ma deve essere eseguito con particolare cura. 
Un altro aspetto che necessita maggiori indagini è quello relativo alla capacità di 
spostamento degli appoggi delle capriate. Lo spostamento massimo di 5cm, emerso 
dalle analisi numeriche, potrebbe apparire contenuto; ma la carenza di informazioni a 
riguardo della tecnologia applicata in corrispondenza dei punti di appoggio delle 





una parte della muratura per accertarsi delle effettive condizioni di vincolo delle 
strutture di copertura. 
 
A livello locale, le verifiche condotte per diversi meccanismi di collasso caratterizzanti i 
macroelementi principali della struttura, hanno evidenziato (tabella 9.B) delle 
vulnerabilità in relazione a particolari cinematismi coinvolgenti la facciata (meccanismo 
III e IV), abside e torre campanaria (meccanismo II). 
I meccanismi individuati possono essere eliminati intervenendo con l‟applicazione di 
catene (orizzontali o verticali) e cordolature metalliche; oppure avvalendosi dell‟uso di 
materiali compositi a matrice fibrosa (FRP). 
In particolare, i materiali compositi di carbonio (CFRP) hanno trovato impiego in molti 
interventi di consolidamento di edifici storici, come ad esempio nel caso dell‟abside 
delle chiese (figure C.1 e C.2). 
 
Figura C.1: Chiesa Santa Teresa di Perugia – 
Cerchiatura su due livelli con fibre di carbonio del 
tamburo dell‟abside a livello di copertura e di imposta 
della cupola sottostante 
 
Figura C.2: Dettaglio dell‟intervento 
 
In generale, indipendentemente dalla metodologia di intervento adottata, il calcolo degli 
elementi resistenti da realizzare per consolidare la struttura, viene condotto  utilizzando 
il principio dei lavori virtuali: per il meccanismo in esame, fissato il valore minimo del 
moltiplicatore di collasso in grado di soddisfare le verifiche, si va a valutare il 
corrispondente valore della forza 𝐹 che la soluzione tecnica adottata deve esercitare. 
Ad esempio, per il meccanismo II della torre campanaria, il valore minimo del 
moltiplicatore di collasso in grado da garantire il rispetto delle verifiche, deve essere: 
 





Volendo utilizzare un sistema di catene orizzontali (figura C.3), la cui risultante è posta 
ad un‟altezza 𝑕 = 3,45𝑚 rispetto all‟asse di rotazione del cinematismo, esso deve 
esercitare un‟azione complessiva pari a: 
𝐹 = 209𝑘𝑁 
 
 
Figura C.3: Inserimento di un sistema di catene orizzontali 
 
In funzione dello sforzo richiesto e delle caratteristiche meccaniche dell‟acciaio 
costituente le catene, è possibile stabilire la loro sezione e il loro numero. 
Una limitazione in cui incorrono le catene orizzontali è quella di non impedire che il 
meccanismo possa attivarsi ad una quota superiore alla loro posizione; oppure, potrebbe 
accadere che il braccio effettivo di funzionamento della catena sia inferiore a quello 
preventivato in fase di calcolo, in quanto l‟asse di rotazione del meccanismo viene a 
formarsi ad una quota superiore rispetto a quella considerata. 
Per eliminare questi inconvenienti, è possibile intervenire adottando un sistema di 
catene ad asse verticale, posizionate lungo gli angoli interni del campanile: in questo 
modo, il braccio di funzionamento rimane costante, indipendentemente dalla quota alla 







Figura C.4: Sezione orizzontale del campanile: sistema di catene ad asse verticale 
 
In conclusione, la struttura studiata evidenzia diverse vulnerabilità che possono essere 
sanate con interventi di impatto relativamente contenuto. 
Rimane comunque  consigliabile condurre delle indagini ancora più dettagliate, andando 
a valutare gli altri possibili meccanismi di collasso che non sono stati analizzati nella 








Appendice – Estratto dal “Catalogo dei forti 
terremoti in Italia” 
In questa appendice viene riportato un estratto dei terremoti più violenti che hanno 
interessato l‟area su cui sorge la Pieve di Loppia. 
La ricerca è stata condotta attraverso il portale http://storing.ingv.it/cfti4med/ a cura 
dell‟INGV, Istituto Nazionale di Geofisica e Vulcanologia. 
Il catalogo, giunto alla 4a versione, riporta le principali informazioni relative agli eventi 
sismici verificatisi nel periodo che va dal 461 A.C. al 1997. Per ovvi motivi, la 
magnitudo che viene indicata per i terremoti più antichi è frutto di stime effettuate 
considerando gli effetti diretti descritti dagli storici dell‟epoca. 
 
Terremoto del 6 Marzo 1740 
MAGNITUDO STIMATA 5.5 
 Effetti principali del sisma 
La scossa principale avvenne il 6 marzo 1740 alle ore 5:40 GMT circa (ore 12 in 
orario "all‟italiana"); fu seguita nei giorni successivi da altre scosse più brevi e 
leggere; colpì soprattutto la Garfagnana, ma l‟area dei danni si estese anche 
all‟Appennino modenese e a parte della Versilia.  
I centri più danneggiati furono Barga e i vicini villaggi di Bugliano e Fornacetta 
dove crollarono diverse case e molte altre furono fortemente danneggiate. A 
Barga subì gravi danni anche il duomo il cui tetto fu sfondato dal crollo della 
parte superiore del campanile e in cui si aprirono larghe lesioni nei muri e negli 
archi; furono inoltre danneggiati la chiesa del SS.Crocifisso e il palazzo del 
podestà. 
A Pieve Fosciana furono fortemente lesionate le volte della pieve di S.Giovanni 
Battista. Sul versante modenese dell‟Appennino ci furono danni soprattutto a 





Pie e nelle abitazioni vicine, e furono gravemente lesionate le mura della torre 
del Poggiolo. 
A Pietrasanta ci furono danni non precisati in molte case. La scossa fu avvertita 
in un‟area molto vasta, da Milano a Livorno. 
 
 Effetti ambientali 
A Barga fu notato l‟intorbidamento delle acque del Serchio, forse a causa di 
smottamenti dalle alture soprastanti. 
 
 Connotazione storica 
I paesi più colpiti dipendevano da amministrazioni diverse: il granducato di 
Toscana, governato da Francesco Stefano di Lorena (1737-65), e il ducato di 
Modena retto da Francesco III d‟Este (1737-42). 
 
 Effetti nel contesto sociale 
Ci furono 3 morti: uno a Barga e 2 nel sobborgo di Fornacetta. 
 
Terremoto del 23 Luglio 1746 
MAGNITUDO STIMATA 5.1 
 Effetti principali del sisma 
Le scosse iniziarono il 9 luglio 1746 e durarono fino a ottobre; De Stefani, sulla 
scorta del cronista coevo Toti di Gallicano, ricorda 129 scosse di cui 37 di 
fortissima intensità. La sequenza colpì la Garfagnana, in particolare alcune 
località della media valle del fiume Serchio. 
Nei giorni 11, 12 e 13 luglio numerose scosse causarono forti danni a 
Castelnuovo di Garfagnana e furono sensibilmente avvertite in 7 città 
circostanti, fra cui Camaiore, Livorno, Lucca e Pisa. 
A Castelnuovo di Garfagnana crollò parte della chiesa e ci furono danni gravi al 
palazzo del governatore. 
A Barga le scosse di maggiore intensità furono sentite il 19 luglio alle ore 9:35 
GMT (ore 14 secondo l‟uso orario "all‟italiana"), il 20 luglio alle ore 9:35 GMT 





Quest‟ultima fu la più violenta e quella che causò i danni maggiori. Le case 
oscillarono, i tetti si scossero, si aprirono alcune fessure nelle case e nella cinta 
muraria. 
 
 Effetti ambientali 
Dai monti sovrastanti la valle del Serchio, si staccarono numerosi massi di 
grandi dimensioni. Durante il succedersi delle scosse, a Barga, si intorbidarono 
le acque dei pozzi, e nel fiume Serchio vi fu una eccezionale moria di pesci. 
 
 Effetti socio-economici 
A Camaiore le scosse dei giorni 11, 12 e 13 luglio 1746 spaventarono la 
popolazione che si accampò in campagna . A Barga secondo una fonte citata da 
De Stefani (1920) le scosse costrinsero parte della popolazione a rifugiarsi in 
baracche. 
A Barga furono indetti riti devozionali: il giorno 11 luglio 1746 fu esposta nella 
cattedrale la reliquia di S.Cristofano, protettore dai fulmini e dai terremoti, la cui 
festa ricorre il 25 luglio che fu quell‟anno particolarmente sentita dalla 
popolazione. 
Nei giorni successivi la statua della Madonna della chiesa della SS.Vergine 
Annunziata fu portata in processione e fu esposta su un bastione dove rimase 
fino al 26 luglio. Il 12 luglio fu portata in processione la reliquia di S.Filippo 
Neri, e il 13 luglio la Confraternita del SS.Crocifisso celebrò una funzione in cui 
venne esposta l‟immagine miracolosa del SS.Crocifisso, oggetto di particolare 
devozione in occasione di calamità naturali. 
 
 Connotazione storica 
I paesi più colpiti, Barga e Castelnuovo di Garfagnana, appartenevano 
rispettivamente al granducato di Toscana e al ducato di Modena. Il granducato di 
Toscana era governato da Francesco Stefano I di Lorena (173765); il ducato di 
Modena era in quel momento politicamente instabile a causa delle guerre per la 
successione austriaca: infatti le truppe austriache e del regno di Sardegna, 
comandate dal re Carlo Emanuele di Savoia, avevano deposto il 6 giugno 1742 il 






 Effetti socio-economici 
Il terremoto causò 3 morti a Barga, dove parte della popolazione cercò scampo 
in tende e baracche. 
 
Terremoto del 7 Settembre 1920 
MAGNITUDO 6.5 
 Effetti principali del sisma 
La scossa principale, avvenuta il 7 settembre 1920 alle ore 5:56 GMT, ebbe una 
durata di circa 20 secondi. La scossa era stata preceduta da alcune scosse minori, 
la più sensibile delle quali avvertita alle ore 14.05 GMT del 6 settembre. 
L‟area di risentimento fu vastissima: a nord dalla Costa Azzurra al Friuli, a sud 
fino ad una linea immaginaria passante per Macerata, Assisi, Sinalunga e 
Portolongone all‟isola d‟Elba. La scossa venne registrata da tutti gli osservatori 
italiani ed europei. 
Alla scossa principale seguirono numerose repliche nelle ore e nei giorni 
successivi; tuttavia le segnalazioni pervenute per la gran parte non provengono 
dall‟area dei massimi effetti. 
7 settembre, ore 9.12 circa, ora locale, replica avvertita a Pievepelago e nelle 
province di Genova, di Lucca, di Parma e di Reggio nell‟Emilia. 
Le repliche cessarono del tutto l‟1 agosto 1921. 
Il terremoto causò effetti distruttivi in un‟area di circa 160 kmq estesa dalla 
Lunigiana alla Garfagnana. I villaggi di Capraia, Montecurto, Vigneta e Villa 
Collemandina furono distrutti quasi completamente. In particolare a Villa 
Collemandina il terremoto, oltre a distruggere pressoché totalmente l‟abitato, 
causò il crollo totale del palazzo comunale, della chiesa parrocchiale e del suo 
campanile. Una settantina di paesi (fra cui Fivizzano e Piazza al Serchio) 
subirono crolli estesi a gran parte del patrimonio edilizio. In altri 160 paesi ci 
furono numerosi crolli e gravi danni estesi a gran parte del patrimonio edilizio e 
un centinaio di altre località subirono danni di media entità. 
Quanto al patrimonio ecclesiastico, è attestato che nella diocesi di Massa, che 





oltre venti chiese, causando danni a complessivamente oltre 200 edifici di 
proprietà ecclesiastica. 
L‟area dei danni fu molto vasta e comprese la Riviera ligure di levante, la 
Versilia, le zone montane del Parmense, del Modenese, del Pistoiese e la 
provincia di Pisa. L‟area di risentimento si estese dalla Costa Azzurra al Friuli e, 
a sud, a tutta la Toscana, all‟Umbria e alle Marche settentrionali. 
Alla scossa principale seguirono moltissime repliche, tra le quali una, avvenuta 
il 7 settembre alle ore 9.12 locali fu avvertita a Pievepelago e nelle province di 
Genova, di Lucca, di Parma e di Reggio nell‟Emilia. Le repliche si protrassero 
con frequenza decrescente per molti mesi, fino all‟agosto del 1921. 
 
 Effetti ambientali 
In numerose località le acque si intorbidarono e variarono di portata; avvennero 
inoltre frane e cadute di massi, in particolare la frana avvenuta alle cave di 
Carrara causò la morte di alcuni operai. 
Un‟altro esteso movimento franoso fu rilevato in provincia di Reggio Emilia: 
una grande frana si staccò dal versante nord orientale del monte Cusna e investì 
diversi paesi aggravando i danni causati dal terremoto; la frana si allargò in 
seguito estendendosi per una larghezza di oltre 6 km; nell‟ottobre successivo in 
un avvallamento del terreno prodotto dalla frana si formò un lago. 
 
 Effetti socio-economici 
I morti furono 171, i feriti 650 e alcune migliaia i senzatetto. Il numero 
relativamente basso delle vittime dipese principalmente da due fattori. 
Innanzitutto, il terremoto fu preceduto il giorno prima da una scossa avvertita da 
tutti, a seguito della quale molti pernottarono all‟aperto. In secondo luogo, 
poiché l‟economia era basata prevalentemente sull‟agricoltura e l‟allevamento, 
quando avvenne la scossa principale nelle case si trovavano soltanto poche 
donne e bambini. 
Il 1920, uno dei primi anni del primo dopoguerra, fu caratterizzato da una crisi 
generale che investì l‟intera Europa e si ripercosse su tutti gli aspetti della vita 
del Paese. Politicamente, si era nell‟ultimo ministero Giolitti (1920-1921); 
l‟insoddisfazione per le condizioni del trattato di pace che aveva concluso la 





strada all‟avvento del fascismo. I problemi sociali erano drammatici soprattutto 
su due fronti: quello del reinserimento dei reduci di guerra nella società civile e 
quello del clima prerivoluzionario creato dall‟agitazione operaia, che col 
"biennio rosso" varcava i confini dell‟industria per diventare un attacco vero e 
proprio alle istituzioni dello Stato. Ma la crisi più grande riguardava l‟economia. 
A monte, c‟era la grande crisi del mercato finanziario internazionale, iniziata 
durante la guerra a causa dell‟aumento delle conversioni della valuta in oro e 
delle tesaurizzazioni, senza contare le difficoltà di comunicazioni e di trasproto 
dovute al conflitto in corso. A guerra finita, il sistema finanziario era sull‟orlo 
del collasso, e in questo clima di instabilità ogni paese si trovava a dover 
affrontare in prima persona i propri problemi monetari. L‟allentamento dei 
controlli pubblici, la liberalizzazione dei cambi e la precedente crescita della 
quantità di moneta determinarono in Italia una forte espansione produttiva, del 
tutto insostenibile per l‟economia dell‟epoca: l‟inflazione fu impossibile da 
tenere sotto controllo e proprio nel 1920 l‟incremento dei prezzi raggiungeva il 
suo culmine. 
Sui monti della Garfagnana e dell‟alta Lunigiana, le difficoltà di insediamento 
avevano invece avuto l‟effetto di scoraggiare la concentrazione fondiaria, 
permettendo la formazione di un ceto di piccoli proprietari contadini; le stesse 
difficoltà, d‟altra parte, rendevano l‟economia della zona povera e 
particolarmente vulnerabile alla crisi internazionale, nazionale e regionale. 
Inoltre la lunga e violenta serie di terremoti susseguitisi nel biennio precedente, 
parzialmente in concomitanza con l‟ultimo periodo di guerra, aveva fatto molto 
per logorare gli animi e le risorse delle popolazioni della zona; non c‟è quindi da 
stupirsi se i danni furono così gravi e diffusi e le ricostruzioni così lente e 
difficoltose, e in molti casi inefficienti. Il cambio della classe dirigente non 
migliorò la qualità delle ricostruzioni: le grandiose politiche pubbliche del 
governo fascista potevano difficilmente adattarsi alla paziente e capillare opera 
di ricostruzione e valorizzazione di cui necessitavano le zone colpite. 
 
 Elementi di tecnologia delle costruzioni 
A Minucciano furono danneggiati 28 edifici nel capoluogo e 46 nelle frazioni, 
suddivisi tra abitazioni civili, case coloniche, fabbricati rurali, capanne, stalle, 





nell‟area di più recente costruzione, caratterizzata da una tipologia edilizia detta 
a "capanna", con edifici di piccole dimensioni, costruiti con materiali poveri e 
mezzi tecnici di fortuna. Secondo le perizie eseguite dal Genio Civile, causa 
dell‟entità del danno fu il cattivo stato di conservazione delle strutture, dovuto 
soprattutto alla pessima qualità delle malte impiegate nelle murature. 
Quasi tutti gli edifici, con l‟esclusione delle costruzioni più importanti, erano 
costruiti con materiali poveri e con tecniche elementari. Le case d‟abitazione 
avevano un massimo di due piani, ma i muri erano costruiti con pietre irregolari, 
cementate con calce aerea a forte percentuale di legante sabbioso. Le lesioni più 
comuni riportate dagli edifici furono il distacco quasi completo dei muri, la 
fessurazione delle pareti, la rottura degli architravi, lo strapiombo delle 
murature, il crollo e il dissesto delle coperture, dei solai e delle scale. 
 
Terremoto del 3 Gennaio 1117 
MAGNITUDO STIMATA 5.3 
 Effetti principali del sisma 
Il contesto dei riferimenti contenuti nelle fonti suggerisce che questo terremoto 
potrebbe essere un evento originatosi in Garfagnana, che causò danni nella bassa 
valle del Serchio, in area pisana. Una prima scossa è ricordata nella notte tra il 2 
e il 3 gennaio 1117; spaventò le persone ma non fece danni. È probabile che 
questa sia il risentimento locale del primo terremoto, che colpì l‟area transalpina 
Nel pomeriggio del 3 gennaio, verso le ore 15:15 GMT ("ora undicesima"), 
orario che coincide conil termeoto di area veronese, ci fu un terremoto, definito 
dalle fonti molto più forte del precedente, e che causò a Pisa il crollo di 
numerose torri, edifici e campanili. 
Ci furono alcuni morti; la popolazione, in preda al terrore, abbandonò in massa 
le case. 
Le "torri" dei Pisani, ricordate dalle fonti tra gli edifici più colpiti, si trovavano 
in gran numero nella bassa valle del fiume Serchio a nord della città. Un‟analisi 
archeologica di queste fortificazioni ha documentato lavori di restauro e di 





di Molina di Quosa. È ragionevole ritenere che i danni potrebbero essere stati 
causati da questo terremoto. 
Anche altre città della Toscana, non sempre menzionate direttamente dalle fonti, 
furono colpite, ma in modo meno grave. Tra queste va forse annoverata Lucca 
dove sono ricordati "grandi terremoti" che vengono datati, tuttavia, al 1112. 
 Effetti ambientali 
Nel territorio di Pisa da alcuni pozzi fuoriuscirono le acque; in alcuni luoghi non 









Norme Tecniche per le Costruzioni  (D.M. 14 Gennaio 2008) 
 
Circolare 2 febbraio 2009, n. 617 - Istruzioni per l’applicazione delle “Nuove Norme 
Tecniche per le Costruzioni” di cui al D.M. 14 Gennaio 2008 
 
Direttiva del Presidente del Consiglio dei Ministri , 12 ottobre 2007, Valutazione e 
riduzione del rischio sismico del patrimonio culturale tutelato 
 
Regione Umbria - Repertorio dei tipi e degli elementi ricorrenti nell’edilizia 
tradizionale – Supplemento ordinario n.1 al Bollettino Ufficiale – serie generale – n. 18 
del 24 aprile 2007 
 
S. Lagomarsino, Sicurezza e conservazione delle chiese in zona sismica , guida allegata 
al software “Chiese” 
 
F. Doglioni, A. Moretti, V. Petrini , Le chiese e il terremoto, Edizioni LINT Trieste, 
1994 
 
F. Iacobelli , Progetto e verifica delle costruzioni in muratura in zona sismica, EPC 
Libri, 2008 
 
M.L. Beconcini, Le costruzioni in muratura – appunti per il corso di costruzioni in zona 
sismica, TEP, 1999 
 
M. Maioli, Modellazione numerica del comportamento di una struttura in muratura, 






Manuale integrativo AEDES: PC.M e PC., edizione 2009 
 
E. L. Wilson, Three-dimensional static and dynamic analysis of structures, CSI 
Berkeley, 1995 
 
G. Brandonisio, A. De Luca, R.  de Lucia, E. Mele, R. Santaniello ,Caratteristiche 
geometriche e meccaniche di un campione significativo di chiese a pianta basilicale, 
ANIDIS 2007 
 
P. Magri, Il territorio di Barga, Edizioni della Rocca, 1881 
 
A. Casini, G. Ciucci, F. Ghiloni e N. Palagi, La Pieve di Santa Maria Assunta in Loppia  
 
AA. VV., La Pieve di Santa Maria Assunta in Loppia – Fede Arte Storia, Gelli edizioni, 
2008 
 
E. Curti, S. Lagomarsino, S. Resemini, S. Giovinazzi , Analisi non lineari di 
meccanismi locali di danno in strutture monumentali, ANIDIS 2007 
 
A. De Luca, E. Mele, A. Romano, A. Giordano, Capacità sotto azioni orizzontali di 4 
edifici a pianta basilicale, ANIDIS 2004 
 
A. Giordano, Sulla capacità sismica delle chiese a pianta basilicale, tesi di dottorato, 
Napoli 
 
A. Romano, Modelling, Analysis and Testing of Masonry Structures, doctoral thesis, 
Napoli, 2005 
 
M. Ferrini, A. Moretti, Istruzioni tecniche per l’interpretazione ed il rilievo per 
macroelementi del danno e della vulnerabilità sismica delle chiese, Direzione generale 









Alla conclusione di questo lavoro, vorrei ringraziare prima di tutto i miei due relatori, il 
professore ing. Croce e la professoressa ing. Beconcini, per il prezioso ed indispensabile 
supporto ricevuto per la stesura di questa tesi, nonché per la pazienza ed il tempo 
dedicatomi. 
Voglio ringraziare anche Marco Tomei per la sua disponibilità nel ricercare alcune 
informazioni nell‟Archivio Parrocchiale di Loppia, e Valeria Agostini per il materiale 
storico fornitomi; un grazie anche a Don Antonio, per avermi consentito l‟accesso alla 
Pieve anche al di fuori dell‟orario di normale apertura, e a Vito per l‟aiuto datomi 
durante alcune misurazioni effettuate in chiesa. 
Un particolare ringraziamento voglio rivolgerlo a tutta l‟Associazione Professionale 
Arrighi per il materiale cartaceo ed informatico di cui ho potuto disporre, senza il quale 
sarebbe stato davvero impossibile ricostruire il modello geometrico della struttura. 
 
Questa tesi conclude un percorso iniziato molti anni fa, un percorso condiviso con tutti i 
miei familiari e durante il quale ho conosciuto tanti amici. A tutti loro va un particolare 
grazie, per aver condiviso le gioie e le “ansie da esame” che accompagnano la vita di 
ogni studente. 
 
 
Grazie 
 
